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Grazie alla modularità e al ridotto tempo di esecuzione rispetto alle analoghe 
strutture monolitiche gettate in opera, negli ultimi anni il campo di impiego delle 
strutture prefabbricate in cemento armato si è notevolmente ampliato, cosicché 
oltre che nel settore più "tradizionale", costituito dagli edifici industriali monopiano, 
esse vengono adottate con frequenza crescente anche per la realizzazione di 
edifici polifunzionali (centri commerciali, uffici, cinema multisala) e residenziali 
multipiano. 
Il montaggio di questi edifici è realizzato prevalentemente attraverso soluzioni che 
prevedono la realizzazione della copertura mediante elementi lineari appoggiati su 
travi prefabbricate, a loro volta collegate a pilastri a tutta altezza, anch’essi 
prefabbricati, incastrati alla base. Lo schema statico che si ottiene è caratterizzato 
pertanto da collegamenti “a secco” e dall’assenza di quella solidarietà tra gli 
elementi, che è tipica delle costruzioni gettate in opera.  
Naturalmente, il comportamento sismico di questa tipologia di struttura 
prefabbricata presenta aspetti peculiari anche perché il collasso sotto azioni 
sismiche è stato spesso originato dalla crisi dei collegamenti. Di conseguenza, per 
caratterizzare le proprietà meccaniche delle connessioni di tali tipologie e per 
determinare il fattore di struttura appropriato degli edifici che con esse vengono 
realizzati sono necessarie indagini e studi specifici. 
L'individuazione e la quantificazione dei parametri che governano il 
comportamento dei collegamenti fino al loro stato limite ultimo, nonché la loro 
caratterizzazione in termini di resistenza, duttilità e capacità dissipativa sono 
premesse indispensabili per la definizione di un modello locale di comportamento, 
che consenta di valutare al meglio la risposta reale della struttura alle azioni 
sismiche. 
La ricerca qui descritta si inserisce in un più ampio programma, coordinato dal Prof. 
G. Toniolo del Politecnico di Milano, che coinvolge le Università di Pisa, Bergamo, 
Bologna, Firenze, Napoli e del Molise. Tale programma trae spunto dalla 
constatazione che, a dispetto dell'importanza del problema, gli studi riguardanti le 
connessioni a secco sono ancora molto parziali e limitati, così come carenti 
appaiono anche le normative più avanzate, quali l'Eurocodice 8 o la recente 
normativa nazionale, in particolare per quanto riguarda l'approccio progettuale in 
termini di gerarchia delle resistenze 
Obiettivo della ricerca, oggetto della tesi di dottorato, è lo studio del 
comportamento sismico delle connessioni fra elementi prefabbricati di copertura di 
grande luce (tegoli tipo p greco) e travi principali in strutture prefabbricate in 
cemento armato, e la valutazione della loro influenza sul comportamento sismico 
globale degli edifici. 
Una fase preliminare dello studio si è rivolta alla classificazione delle connessioni 
tegolo-trave maggiormente impiegate; tra queste è stata selezionata una tipologia 
giudicata particolarmente rappresentativa, su cui sono state incentrate le 
successive indagini sperimentali, descritte nel seguito. 
Lo studio sperimentale, volto alla caratterizzazione delle giunzioni in termini di 
resistenza, duttilità e capacità dissipativa, è stato condotto su campioni di giunzione 
al vero, secondo modalità e protocolli di prova armonizzati, concordati con le altre 
unità operative, anche sulla base delle pertinenti indicazioni bibliografiche e 
normative. 
 




2 QUADRO DI INTERESSE  
2.1 Inquadramento socio-economico 
Le costruzioni prefabbricate hanno una larghissima diffusione e costituiscono un 
grande patrimonio edilizio. Nel settore degli edifici industriali, la soluzione con 
struttura prefabbricata costituisce più dell’ 80% del totale e va sempre più 
imponendosi anche in altri settori. Grazie agli aspetti peculiari di questa tipologia, 
quali rapidità di esecuzione, modularità e controllo qualitativo, essa si sta sempre più 
utilizzando anche per la realizzazione di edifici polifunzionali (centri commerciali, 
uffici, multisale cinematografiche) e di edifici residenziali multipiano.  
 
 
Figura 1: esempio di struttura prefabbricata in cemento armato 
Nel complesso l’industria italiana della prefabbricazione vede attive circa 500 
aziende con un totale di circa 20000 addetti. Questi dati indicano la rilevanza 
sociale ed economica della ricerca sismica in questo campo: sociale in quanto 
riguarda il primario aspetto della protezione civile (salvaguardia delle vite umane) in 
caso di terremoto; economica in quanto si riferisce ad un importante settore 
dell’industria nazionale. 
2.2 Sistemi strutturali di base e tipologie strutturali 
Le costruzioni prefabbricate in cemento armato sono composte da alcuni tipi di 
sistemi strutturali di base. Questi sistemi possono essere combinati in diversi modi tali 
da ottenere un concetto strutturale appropriato ed efficace che soddisfi i bisogni 
della costruzione specifica. 
I più comuni sistemi strutturali sono: 
− strutture a pannelli portanti 
− strutture ad ossatura portante 
− strutture a celle o ad elementi portanti spaziali 




2.2.1 Strutture a pannelli portanti 
Gli schemi costruttivi realizzabili con il sistema dei pannelli portanti vengono 
diffusamente applicati soprattutto per la costruzione di edifici scolastici, ospedali, 
uffici e residenze. 
L’elemento caratteristico di questo tipo strutturale è rappresentato dal pannello 
verticale di tamponatura o di divisione interna che funziona come elemento di 
trasferimento dei carichi di ciascun piano alle fondazioni. 
Le strutture a pannelli portanti possono essere ulteriormente classificate in relazione 
alla disposizione in pianta degli elementi portanti principali in: 
− sistema longitudinale 
− sistema incrociato 
− sistema trasversale 
a seconda che gli elementi portanti siano disposti parallelamente alla direzione del 
lato più lungo dell’edificio, in entrambe le direzioni o trasversalmente. 
Nel sistema longitudinale (Figura 2) ai pannelli esterni delle facciate principali viene 
quindi affidato il duplice compito di struttura portante e di elemento isolante, per cui 
solitamente hanno grande spessore. Questo sistema concede poca libertà 
compositiva nel disegno della facciata, in quanto non è possibile inserirvi grandi 
aperture e inoltre necessita di elementi di controventamento aventi la funzione di 
trasferire alle fondazioni le sollecitazioni derivanti dalle azioni orizzontali agenti in 
direzione perpendicolare alla facciata principale. Il sistema longitudinale ha trovato 
impiego nelle prime costruzioni prefabbricate specialmente nell’Europa orientale. La 
sua concezione deriva da quella delle strutture in muratura portante tradizionale e vi 
si adottano gli stessi schemi distributivi. Le migliori utilizzazioni di questo sistema si 
trovano comunque nel campo della costruzione di scuole e di ospedali. 
 
 
Figura 2: esempio di struttura a pannelli portanti nel sistema longitudinale 
Nel sistema incrociato (Figura 3) i pannelli verticali formano degli elementi cellulari 
molto stabili anche nei confronti delle azioni orizzontali, ma presenta l’inconveniente 
di una scarsa flessibilità della distribuzione planimetrica degli ambienti per la 
presenza di numerosi elementi portanti nelle due direzioni. Questo sistema ha trovato 
comunque impiego nella costruzione di abitazioni, soprattutto in Europa centrale. 





Figura 3: esempio di struttura a pannelli portanti nel sistema incrociato 
Il più utilizzato è il sistema trasversale (Figura 4), poiché presenta una separazione 
delle funzioni degli elementi verticali che possono essere convenientemente costruiti 
con i materiali più appropriati: pannelli portanti interni in cls ordinario e pannelli 
esterni in cls alleggerito. 
Tale sistema ha inoltre un buon funzionamento anche nei riguardi di azioni orizzontali 
ortogonali alla direzione dei pannelli portanti, infatti solitamente si dispone di un 
buon numero di elementi trasversali sufficientemente rigidi da poter assicurare una 
buona azione di controventamento. 
 
 
Figura 4: esempio di struttura a panelli portanti nel sistema trasversale 




2.2.2 Strutture ad ossatura portante 
Lo schema di una struttura prefabbricata ad ossatura portante (Figura 5) riproduce 
gli elementi tradizionali di una struttura di cemento armato gettata in opera. 
L’ossatura principale viene costruita montando elementi lineari, travi, pilastri o parti 
di telai che vengono collegati in opera. La posizione e il funzionamento di questi 
collegamenti rappresentano elementi fondamentali caratterizzanti il 
comportamento statico dell’insieme, e devono pertanto essere progettati tenendo 
presente la duplice esigenza della sicurezza statica e della semplificazione delle 
operazioni di montaggio. 
L’ossatura portante viene generalmente organizzata disponendo telai in senso 
ortogonale alla direzione della maggiore dimensione in pianta del fabbricato. Con 
tale soluzione si ottiene una migliore efficienza delle azioni di controventamento, in 
quanto gli elementi resistenti si trovano proprio nella direzione in cui risulta prevalente 
l’effetto del vento. 
Le strutture ad ossatura portante rappresentano la tipologia più diffusa per la 
realizzazione di costruzioni prefabbricate, in quanto esse trovano perfetta 
applicazione nel settore edilizio da sempre maggiormente interessato a tale 
modalità costruttiva, cioè nell’edilizia industriale. Più generalmente tale tipologia 
trova ottimo impiego in tutte le costruzioni che necessitano dal punto di vista 
distributivo degli spazi interni pochi vincoli, la realizzazione di grandi luci e volumi 
liberi, edifici di grandi dimensioni, specialmente in pianta. Da ciò risulta quindi ovvio il 
largo impiego nel settore industriale, commerciale e dei servizi. 
 
 
Figura 5: esempi di strutture ad ossatura portante 
a) telaio con sistema trave-pilastro con pilastri monolitici (passanti) 
b) telaio con sistema trave-pilastro con pilastri ad altezza di piano 
c) telaio con sistema a portali ad H 
d) telaio con sistema a portali sovrapposti 
2.2.3 Strutture a celle o ad elementi portanti spaziali 
Le strutture a celle tridimensionali sono edifici realizzati mediante assemblaggio di 
elementi scatolari o tubolari, talvolta combinati con pannelli orizzontali interposti fra 




le pile di scatole sovrapposte, e altre volte scomposti in più parti per essere 
trasportabili e successivamente assemblati in opera. 
Gli elementi prefabbricati tridimensionali hanno, in genere, dimensioni contenute in 
una sagoma dell’ordine di 3,20 x 6,50 x 2,80 metri, peso dell’ordine di 15 ÷ 20 
tonnellate. Di regola le pareti di facciata, cioè la tamponatura esterna degli 
elementi tubolari, viene realizzata con pannelli anch’essi prefabbricati o con infissi 
delle dimensioni del vano.  
 
 
Figura 6: esempi di strutture a celle spaziali 
a) combinazione di celle spaziali e grandi pannelli 
b) celle spaziali aperte trasversalmente, pareti portanti esterne 
c) celle spaziali aperte longitudinalmente, pareti portanti interne 
d) celle spaziali chiuse 
Per le caratteristiche volumetriche degli edifici realizzabili con questa tecnica, tale 
tipologia strutturale risulta utilizzabile essenzialmente per la realizzazione di edifici 
residenziali. Tale sistema nasce negli anni cinquanta con diffusione maggiore nel 
nord ed est d’Europa, negli Stati Uniti ed in Giappone. Con tale sistema sono state 
realizzate agli inizi degli anni ottanta circa tremila abitazioni fino a cinque piani in 
varie zone d’Italia, per poi lasciare il passo ad altri sistemi costruttivi. 
Il vantaggio economico di tali tipi di costruzioni è di difficile valutazione: ad una 
maggiore difficoltà di realizzo dei blocchi e ad un onere notevole di trasporto si 
contrappongono una notevole velocità di montaggio e la possibilità di un grado di 
finitura dei locali quasi completo in sede di prefabbricazione.  
2.3  Collegamenti nelle strutture prefabbricate 
2.3.1 Giunzioni “a secco” e giunzioni “umide” 
Gli schemi di base delle costruzioni prefabbricate a pannelli portanti e di quelle ad 
ossatura portante riproducono gli schemi delle costruzioni tradizionali, le prime delle 
strutture un muratura, le seconde delle strutture in cemento armato gettato in opera. 
La differenza sostanziale, ovvero l’elemento che caratterizza le costruzioni 
prefabbricate, è rappresentato dai giunti di collegamento, i quali in funzione del loro 
progetto determinano differenti schemi di funzionamento della struttura, e in 




funzione della loro efficienza, derivante anche dalle modalità di esecuzione, 
dipende il comportamento effettivo dell’insieme strutturale. 
Una prima distinzione molto importante dal punto di vista concettuale e costruttivo, 
che divide i collegamenti delle strutture prefabbricate in due grandi famiglie, è 
quella tra giunzioni “a secco” e giunzioni con getto di completamento dette anche 
‘’umide’’. Nel primo caso i collegamenti vengono realizzati con l’interposizione, al 
contatto fra gli elementi, di materiali più o meno elastici e/o con l’uso di apparecchi 
metallici (squadrette, tiraffondi, barre filettate ecc.) che permettano un’unione di 
forza bullonata o saldata e dotati di ancoraggi spesso affogati nel getto 
dell’elemento stesso. 
La differenza, fra le due categorie di giunti, che può essere minima dal punto di vista 
statico, diventa sostanziale dal punto di vista esecutivo, condizionando l’andamento 
dei lavori. Il montaggio dei collegamenti a secco risulta essere molto più celere. Nel 
montaggio dei collegamenti con getto di completamento è necessario mantenere 
le opere provvisorie di sostegno, dovendo attendere la maturazione del getto prima 
di poter affidare al giunto la sua funzione. Le giunzioni a secco invece risultano 
immediatamente efficienti, ed è per questo che meglio si adattano agli aspetti 
peculiari delle costruzioni prefabbricate (velocità di esecuzione, controllo di qualità, 
riduzione dei costi per produzioni in serie), e ad oggi sono diffusamente utilizzate 
ovunque sia possibile. 
Considerando la caratteristica di collegamento puntuale delle giunzioni a secco, 
risulta evidente come tale tipologia sia utilizzata soprattutto dove non ci sia bisogno 
di collegamenti distribuiti con continuità lungo una direzione. Per questo motivo la 
tipologia strutturale in cui meglio si inseriscono connessioni di questo tipo sono quelle 
ad ossatura portante. 
I collegamenti a secco sono comunque frequenti anche nelle strutture a celle 
spaziali, mentre vengono sistematicamente realizzati con getto di completamento le 
giunzioni nelle strutture a pannelli portanti. 
La ricerca nella quale il presente lavoro si inserisce si occupa dei collegamenti a 
secco tra strutture prefabbricate ad ossatura portante, quindi nel seguito saranno 
classificati ed illustrati i più frequenti tipi di unioni di questo genere realizzati nel 
passato e l’attuale stato dell’arte. 
2.3.2 Collegamenti nelle strutture ad ossatura portante 
La tipologia di struttura prefabbricata che ha la maggiore diffusione e più 
frequentemente viene realizzata, è quella ad ossatura portante, questo perché è la 
tipologia che da sempre meglio si presta alle necessità dell’edilizia industriale e della 
produzione, e presenta una serie di vantaggi che la portano ad essere la principale, 
se non unica, scelta anche in altri campi, come quello per la realizzazione di edifici 
polifunzionali (centri commerciali, uffici, multisale cinematografiche) sempre più 
presenti nel nostro paese ed edifici pubblici di vario tipo, ovunque ci sia bisogno di 
realizzare ampie volumetrie. Tra i vantaggi costruttivi di tale tipologia vi è la possibilità 
di fare largo uso di collegamenti a secco, che portano ad una reale economia in 
termini di velocità di esecuzione.  
I collegamenti possono essere classificati in relazione alla sollecitazione prevalente, 
quindi per i collegamenti sottoposti a sollecitazioni semplici avremo (Figura 7): 
a) collegamento a compressione 
b) collegamento a trazione 
c) collegamento a taglio 
d) collegamento a flessione 
e) collegamento a torsione 
per le sollecitazioni composte avremo prevalentemente: 




f) collegamento a flessione, taglio e compressione 
g) collegamento a flessione e taglio 
 
 
Figura 7: Classificazione dei collegamenti in relazione alla funzione statica prevalente 
Come appare già dalla (Figura 7) è possibile classificare i collegamenti sulla base 
degli elementi costruttivi che devono essere uniti, considerando di conseguenza per 
l’ossatura portante le seguenti possibilità: 
− collegamento pilastro-fondazione 
− collegamento pilastro-pilastro 
− collegamento trave-pilastro 
− collegamento trave-trave 
mentre per gli elementi secondari è possibile individuare: 
− collegamento tra elementi di solaio 
− collegamento tra elementi di solaio e travi portanti 
− collegamento tra pannelli di parete e struttura portante 
Tale classificazione è quella adottata per la ricerca alla quale questo studio 
appartiene. 
Il tipo strutturale ad ossatura portante monopiano o multipiano di maggiore 
diffusione è quello il cui schema è rappresentato in Figura 8. Esso è composto da 
pilastri incastrati alla base, passanti nel caso di edifici multipiano, e travi incernierate 
ai nodi. 
 
Figura 8: schemi di maggior diffusione di strutture ad ossatura portante 




Tale schema deve il suo successo in termini di diffusione alla semplicità di 
realizzazione e alla perfetta corrispondenza tra schema statico e caratteristiche 
realizzative degli elementi prefabbricati stessi. Ad esempio l’uso di travi 
precompresse pre-tese a fili aderenti, tipiche di queste strutture, si inserisce 
perfettamente in uno schema in cui esse risultino sollecitate solo da momenti positivi. 
Il montaggio di questi edifici è realizzato con collegamenti prevalentemente a 
secco, impalcati prefabbricati appoggiati o incernierati sulle travi prefabbricate, le 
quali a loro volta sono incernierate a pilastri prefabbricati a tutta altezza, incastrate 
alla base. Essendo le travi incernierate, la duttilità traslatoria totale della struttura 
dipende sostanzialmente dalla duttilità traslatoria del pilastro, pertanto, per ottenere 
un meccanismo di collasso prossimo a quello ottimale e quindi sfruttare appieno la 
duttilità dei diversi elementi nel comportamento globale della struttura sotto sisma, è 
necessario dimensionare i vari tratti dei pilastri e le connessioni trave-pilastro in modo 
da concentrare la richiesta di duttilità nelle sezioni di incastro dei pilastri alla 
fondazione, laddove, con gli opportuni accorgimenti costruttivi e tecnologici è 
possibile operare in “alta duttilità”. Inoltre, purché gli orizzontamenti siano dotati di 
una rigidezza nel proprio piano sufficiente a garantire l’attivarsi dell’azione 
diaframma, l’elevato numero di pilastri, quale si ha nei tipici assetti costruttivi, si 
traduce in un grado di iperstaticità strutturale elevato, tale da consentire di 
assimilare il comportamento della costruzione a quello di una struttura a telaio. 
2.3.3 Evoluzione e stato dell’arte 
L’evoluzione della tecnica realizzativa e una sempre maggiore sensibilità e 
conoscenza nei riguardi del comportamento sismico delle strutture prefabbricate, 
ha portato negli ultimi decenni ad una sostanziale modifica della concezione e del 
progetto dei collegamenti a cerniera del tipo strutturale visto. 
Dall’analisi tipologica e delle prestazioni sismiche di strutture industriali prefabbricate 
esistenti, risulta evidente come le unioni trave-pilastro (come spesso quelle tra 
elemento di copertura e trave) nel passato siano state normalmente realizzate in 
semplice appoggio. Il tipo più comune di collegamento è realizzato interponendo 
tra il pilastro, eventualmente sagomato a forchetta o con mensole da esso 
sporgenti, e la trave, un dispositivo d’appoggio, atto a ripartire adeguatamente le 
pressioni ed evitare eventuali lesioni nel calcestruzzo; talvolta, nel caso di piccole 
strutture, tale precauzione non veniva presa. L’elemento d’appoggio, quando 
presente, è realizzato in uno dei seguenti modi: 
− un cuscinetto di malta con uno spessore di almeno 1,5÷2,0 cm 
− un cuscinetto in gomma o in resina sintetica 
− due piastre metalliche ancorate nel calcestruzzo 
− una piastra di piombo duro compresa tra due lamierini metallici 
Gli  appoggi in gomma costituiscono la soluzione migliore tra quelle elencate in 
quanto, oltre a permettere con buona approssimazione la creazione di un vincolo a 
cerniera, garantiscono un effetto smorzante delle azioni sismiche. Nel corso degli 
anni, migliorando le tecniche di prefabbricazione e, conseguentemente, 
allungandosi le luci delle travi, sono aumentati i carichi che devono trasferirsi 
mediante il cuscinetto in gomma; si è passati, quindi, dal cuscinetto in sola gomma a 
quello in gomma armata mediante reti ondulate fatte penetrare sotto carico, per 
arrivare alla soluzione, tutt’oggi utilizzata, del pacchetto costituito da fogli di gomma 
con interposti lamierini metallici, rigidamente fissati tramite vulcanizzazione (Figura 9). 
Questo tipo di vincolo, senza altro tipo di supporto, prevede che la resistenza ad 
azioni orizzontali sia affidata all’attrito tra le superfici di contatto. Lo studio effettuato 
sul patrimonio edilizio industriale esistente ha messo in evidenza che tali strutture 
realizzate con collegamenti precedentemente descritti, per lo più in zone ancora 




non classificate come sismiche al momento della loro realizzazione, alla luce di 
analisi dinamiche lineari e statiche non lineari (push over), sono in grado di attingere 
in fase ultima ad una duttilità sufficiente per rispondere ad un terremoto di media 
entità. 
 
Figura 9: appoggio in neoprene armato 
Tale dato risulta essere in contrasto con il deludente reale comportamento che tali 
strutture hanno avuto in occasione di eventi anche più deboli di quelli presi in 
esame. Infatti lo studio dimostra che la modellazione e l’analisi del comportamento 
sismico di queste strutture prefabbricate sono molto complesse e non è semplice 
raggiungere risultati soddisfacenti mediante l’utilizzo di analisi statiche, sebbene non 
lineari, e di analisi dinamiche lineari. Infatti, la risposta strutturale dipende da 
fenomeni di interazione talvolta governati da forze di tipo attrattivo, che chiamano 
direttamente in causa le azioni sismiche verticali. Analisi dinamiche non lineari 
effettuate curando i problemi di crisi del collegamento pilastro-trave per perdita 
dell’appoggio, capaci di integrare l’attrito neoprene-calcestruzzo, considerandone 
cioè la variazione nel tempo dovuta all’eccitazione verticale, rappresentano uno 
strumento più efficace. 
La consapevolezza di tale comportamento, e di tale limite delle analisi statiche e 
delle analisi lineari, ha condotto le recenti normative a porre rimedio vietando la 
realizzazione del collegamento a cerniera visto per semplice appoggio (ad attrito), 
in zona sismica, senza l’utilizzo di una connessione rigida fra le parti che ne scongiuri, 
in caso di sisma, il collasso per perdita dell’appoggio. Quindi, alla connessione rigida 
deve essere affidata la resistenza del collegamento alle azioni sismiche, senza fare 
più affidamento sull’attrito. 
Tale obbligo ha generato nella pratica costruttiva la diffusione di svariati sistemi di 
collegamento, dei quali però non vi è stato sufficiente studio, soprattutto in campo 
ciclico, per una loro opportuna modellazione e comprensione del comportamento 
in ambito sismico. 
In generale, le recenti normative sismiche affrontano il problema della progettazione 
dei collegamenti delle strutture prefabbricate in cemento armato, indicando tre 
possibilità differenti di approccio. La connessione può essere pensata esterna alla 
zona dove si  localizzano le dissipazioni di energia per isteresi dette “critiche”, interna 
alla zona critica ma sovradimensionata o interna alla zona critica e sede di 




significative dissipazioni energetiche, tutto ciò inserito in un contesto di 
comportamento globale che si basi sul capacity design. Finora le connessioni a 
secco introdotte sul mercato e adottate dalla pratica costruttiva si pongono nelle 
seconda delle precedenti ipotesi, facendo prudentemente uso di un 
sovradimensionamento capace di scongiurare il collasso del dettaglio costruttivo. 
Questo perché da un lato il costo di tale sovradimensionamento risulta per l’intera 
costruzione poco rilevante, ma soprattutto perché tale collasso è in genere di 
difficile modellazione, governato da complessi meccanismi di interazione tra acciaio 
e calcestruzzo che si avvalgono della resistenza a trazione di quest’ultimo, che risulta 
accoppiata ad un meccanismo di propagazione della frattura caratterizzato dal 
susseguirsi di una fase stabile ed una instabile, il cui comportamento risulta 
comunque in genere fragile. 
Nonostante tutte le difficoltà, risulta comunque evidente la direzione futura segnata 
dalle recenti norme; la prossima frontiera è quella di considerare e sviluppare la 
terza delle precedenti possibilità di approccio progettuale dei collegamenti, e cioè 
considerare la connessione interna alla zona critica, e quindi sede di dissipazione 
energetica, diventando così punto debole della struttura a duttilità garantita. In 
questa sfida il progettista dovrà considerare tutte la opportunità fornite oggi dalla 
tecnologia dei nuovi materiali, consapevole che l’uso sapiente di materiali più 
costosi, rimanendo comunque in volumi quantitativi ristretti, potrebbe risultare, in una 
visione globale, estremamente vantaggioso. 
In questa ottica si inserisce il presente lavoro, che si prefigge di indagare le capacità 
dissipative e di comportamento sismico di un particolare tipo di fissaggio in uso nella 
pratica costruttiva, in modo da trarne un modello locale di comportamento da 
inserire nei modelli globali da impiegare nell’analisi sismica, e di proporre se 
necessario modifiche a tale collegamento in modo da migliorarne le prestazioni. 
2.3.4 Collegamenti negli orizzontamenti  
I sistemi di piano delle strutture prefabbricate ad ossatura portante comprendono gli 
orizzontamenti di solaio e gli orizzontamenti di copertura. Mentre questi ultimi 
vengono realizzati in molte forme e tipologie, i primi risultano essere realizzati 
essenzialmente nei due seguenti tipi: sistemi di piano con tegoli a doppio T (detti 
anche pi) o con pannelli alveolari (Figura 10 e Figura 11). 
 
Figura 10: sezioni tipo di solaio: a) in pannelli elveolari; b) con tegoli TT 





Figura 11: soluzione tipica per orizzontamenti di solaio: 
 A) in pannelli alveolari; B) con tegoli TT 
Anche per gli orizzontamenti di copertura, le numerose tipologie di elementi 
secondari impiegati nelle coperture in pendenza si riducono drasticamente alle due 
tipologie sopra citate quando gli elementi secondari sono messi in piano. 
L’elemento più tipico utilizzato nei sistemi di piano è quindi il doppio T che su 
larghezza di 2,50 metri si presenta anche come l’elemento più leggero tra quelli 
ottenibili aggiungendo delle nervature ad una soletta piana. Per giunta è anche un 
elemento che viene prodotto su casseri fissi cioè che non richiedono sponde mobili 
e, contrariamente al tegolo a T semplice, è anche stabile nelle fasi di stoccaggio e 
montaggio. 
L’altro elemento secondario molto utilizzato nei sistemi di piano è il blocco alveolare. 
Esso pur avendo caratteristiche statiche inferiori rispetto al tegolo a doppio T 
consente di ottenere un intradosso piano eliminando la necessità di opere di finitura 
successive. In definitiva i solai alveolari, anche se non estremamente leggeri, 
permettono la realizzazione di piani con ingombro ridotto ed offrono i vantaggi 
funzionali ed estetici propri delle strutture ad intradosso piano. 
Il metodo di collegamento tra la trave e gli elementi di copertura dipende 
fortemente dal tipo di copertura adottata. Gli elementi di copertura possono 
risultare incastrati o incernierati alle travi principali su cui poggiano, tale unione viene 
realizzata con getti di calcestruzzo e/o con l’uso di dispositivi meccanici in funzione 
del sistema strutturale che compone la copertura stessa, come anche relativo al 
sistema strutturale che compone la copertura, risulta essere il tipo e il grado di 
vincolo tra gli elementi stessi; esistono, anche in questo caso, tipi che prevedono 
getto di completamento e altri che prevedono l’unione con saldatura o bullonatura 
di elementi metallici. Diverso è il caso degli orizzontamenti di piano che, anche se, 
come accade spesso, realizzati con la stessa tipologia degli elementi di copertura, 
presentando getti per la realizzazione della soletta di completamento, risultano 
spesso continui e uniti rigidamente alle travi. 
Nella tipica soluzione utilizzata per la realizzazione di orizzontamenti di copertura con 
l’utilizzo di tegoli a TT e collegamenti a secco, questi sono appoggiati alle travi 
mediante appositi apparecchi in neoprene ed acciaio, appoggi completati in zona 
sismica, da dispositivi meccanici di vincolo, dei quali un esempio è riportato in Figura 
12. In questo caso è possibile collegare tra loro i vari elementi in modo che si possa 
instaurare una buona azione diaframma, necessaria per ottimizzare il 
comportamento sismico. Tale collegamento viene realizzato per saldatura o 
bullonatura di elementi metallici affogati nel getto del tegolo. 







Figura 12: esempio di sistema di fissaggio in zona sismica della nervatura del tegolo TT alla 
trave principale – sezione e vista laterale 
Un’altra soluzione molto usata negli orizzontamenti di solaio con tegoli TT, consiste 
nella realizzazione di una soletta collaborante che solidarizza l’elemento secondario 
alla trave e gli elementi tra loro, con l’uso di armature aggiuntive e sporgenti dalle 
membrature stesse (Figura 13). 
 
Figura 13: solai in tegoli TT: in spessore della trave; all’estradosso della trave; collegamento tra 
i tegoli 
Evidentemente in questo caso si realizza un impalcato monolitico con diaframma 
rigido, molto efficace nei confronti delle azioni sismiche. 
Nell’altra soluzione tipica utilizzata per la realizzazione di sistemi di piano, con l’utilizzo 
di pannelli alveolari, il collegamento trave-elemento secondario, in zona sismica, 
risulta sistematicamente realizzato con getto integrativo di completamento. Allo 
scopo sono predisposte alle estremità dei solai apposite fresature, che interessano 
uno o più alveoli, per il contenimento delle armature e del getto di solidarizzazione. Il 
collegamento fra i pannelli alveolari viene realizzato con lo stesso getto e armature 




aggiuntive. Anche in questo caso, come nel precedente si realizza un impalcato 
monolitico con diaframma rigido. 
  
Figura 14: particolare del collegamento trave – pannello alveolare 
3 PROGRAMMA DI RICERCA 
Il presente lavoro, inserito nell’ambito della caratterizzazione del comportamento 
sismico delle giunzioni poste ai vari livelli delle strutture prefabbricate in c.a., riguarda 
specificamente le connessioni tra gli elementi di copertura e le travi di supporto.  
Tra le principali finalità della ricerca vi sono: 
− la caratterizzazione dei meccanismi di collasso dei dispositivi di connessione; 
− la valutazione della capacità dissipativa delle connessioni; 
− la valutazione della efficienza delle connessioni in campo dinamico, in 
relazione alla richiesta di deformazione e di adattamento plastico delle 
connessioni stesse. 
Nell'ambito della sperimentazione delle unioni tra elementi di solaio e travi portanti 
(connettori tegolo-trave), sono stati sperimentati i classici tipi di unioni meccaniche 
realizzate da dispositivi metallici variamente ancorati alle travi di cortina e alla 
gamba del tegolo. Gli elementi di collegamento tra tegoli di copertura e travi di 
banchina più frequentemente utilizzati sono costituiti da angolari in acciaio, 
variamente sagomati, vincolati alle membrature in c.a.p. attraverso inserti metallici e 
relativa bulloneria. 
Le indagini sperimentali sono state condotte su di un particolare dispositivo tra quelli 
disponibili in commercio, adatto a collegare elementi di copertura tipo “pi greco” 
alle travi di bordo (Figura 15). 
 
 
Figura 15: Connessioni tegolo-trave di banchina 




Sono stati valutati in primo luogo i livelli di resistenza e duttilità delle connessioni nel 
loro tipico funzionamento, al fine di individuare i parametri di rigidezza necessari per 
la loro successiva rappresentazione nell’ambito dei modelli globali di analisi 
strutturale. 
Per queste valutazioni si è fatto uso principalmente dell’approccio sperimentale, con 
prove monotone e cicliche condotte su prototipi in acciaio rappresentativi dei 
particolari locali delle strutture. Sono stati preliminarmente stabiliti dei protocolli di 
prova, con definizione degli assetti, delle storie di carico e dei parametri valutativi 
delle risposte, in modo da ottenere risultati quanto più possibile generali e coerenti 
con i metodi dell’analisi strutturale. 
Gli esperimenti di laboratorio hanno seguito due regole fondamentali: 
− la fattibilità, 
− la ripetibilità delle prove.  
In questo intento tutte le prove sono state effettuate nelle medesime condizioni, 
ovvero utilizzando lo stesso dispositivo di prova, la solita struttura di contrasto, il solito 
attuatore idraulico e il solito sistema di trasduttori di spostamento, tenendo invariata 
la procedura di prova e ripetendo i test lo stesso numero di volte nelle diverse 
configurazioni del provino. 
Il programma della ricerca è stato svolto in due fasi: nella prima sono stati effettuati 
test preliminari di qualificazione dei dispositivi di connessione, mentre nella seconda 
si sono eseguiti test locali, cioè su campioni riproducenti l'insieme della giunzione, 
costituito dal dispositivo di connessione e da parti significative degli elementi 
strutturali connessi. 
I test della prima fase sono stati eseguiti per qualificare i dispositivi di connessione veri 
e propri, indipendentemente dall'interazione con gli elementi strutturali che devono 
collegare mentre nella seconda fase, le prove hanno avuto lo scopo di qualificare il 
comportamento globale delle giunzioni. 
I risultati così ottenuti hanno consentendo una completa caratterizzazione delle 
giunzioni, fornendo i dati di input necessari per analisi strutturali sofisticate in campo 
dinamico non lineare.  
D’altra parte, ricorrendo ad un procedimento iterativo semplificato, i predetti risultati 
sono stati utilmente impiegati per affinare le analisi dinamiche lineari di tipo modale 
con spettro di risposta, costituendo così un importante ausilio per la progettazione 
corrente.  
4 LA SPERIMENTAZIONE 
Nella prima fase della ricerca, finalizzata alla caratterizzazione dei connettori, sono 
stati testati campioni costituiti da dispositivi in acciaio, atti a simulare gli elementi 
prefabbricati da connettere, di dimensioni tali da escludere che, durante le prove, 
la crisi, né globale né locale, potesse verificarsi in tali elementi. I connettori metallici 
oggetto della caratterizzazione sono stati inseriti a connettere i dispositivi  metallici 
con la stessa disposizione prevista nelle costruzioni prefabbricate in c.a. a cui sono 
destinati. 
Nella seconda fase, al fine di determinare il comportamento della giunzione tegolo-
connettore-trave, si sono sottoposti a prova campioni formati da porzioni 
significative della trave di bordo e del tegolo di copertura , collegati tra loro dai 
connettori metallici.  
Le prove sono state predisposte in modo da riprodurre le condizioni reali di utilizzo 
nelle costruzioni industriali. In particolare è stata ricostruita, nel modo più simile alle 
condizioni reali, la zona di ancoraggio del tegolo, dotando i provini di barre di 
armatura tipiche delle zone di appoggio. Le prove sono state effettuate secondo 
due diversi schemi di carico, in modo da simulare i possibili stati di sollecitazione nelle 




strutture reali in fase sismica (Figura 16): 
− prove "longitudinali", in cui le azioni di prova simulano le azioni nelle strutture 
reali spiranti nella direzione del tegolo di copertura; 
− prove "trasversali", in cui le azioni di prova simulano le azioni nelle strutture reali 
spiranti nella direzione della trave di banchina. 
4.1 Il dispositivo di collegamento 
Le indagini sperimentali sono state condotte su di un particolare dispositivo tra quelli 
disponibili in commercio. 
Il dispositivo di collegamento, illustrato nella Figura 16 e Figura 17  è composto da: 
− una piastra angolare in acciaio delle dimensioni 185x60x100x8 mm, irrigidita 
con due piastre laterali saldate dello spessore di 8 mm; 
− un sistema di fissaggio alla trave di banchina costituito da un bullone M16 con 
testa a martello (tipo HZS) per l’inserimento in profilo canale (tipo HZA) di 
lunghezza di 250 mm, completo di inserti che ne consentono la 
solidarizzazione al getto di calcestruzzo; 
− un sistema di fissaggio costituito da una barra filettata M16 in acciaio cl. 4.6, 






















Nella prima fase della sperimentazione, sono state eseguite complessivamente 
cinque serie di prove, composte, ciascuna, da una prova monotona ed una ciclica. 
In ciascuna delle serie di prove successive, il dispositivo di collegamento è stato via 
via modificato, agendo sui dettagli tipici del collegamento stesso, per tener conto 
degli esiti delle prove precedenti, con l'intento di migliorarne e ottimizzarne il 
comportamento, pur senza stravolgerne la configurazione iniziale. 














GAMBA DEL TEGOLO TT
TRAVE PRINCIPALE
 
Figura 17:Particolari del dispositivo di collegamento provato 
Le cinque diverse tipologie di collegamento provate erano così caratterizzate:  
− Tipo A: il dispositivo di collegamento è stato montato nella configurazione 
originaria, descritta sopra; 
− Tipo B-I: le barre filettate M16 “di serie” sono state sostituite con bulloni M16-
8.8, serrati con la stessa coppia di serraggio delle barre filettate (circa 118 Nm, 
che è la coppia che un operaio medio è in grado di assicurare serrando il 
dado con una chiave normale); 
− Tipo B-II: sono stati mantenuti i bulloni M16-8.8, ma sono stati bloccati con 
dado e controdado; 
− Tipo C-I: in questa configurazione, che per il resto è analoga ai campioni tipo 
B, sono stati modificati gli angolari rinforzando le saldature delle piastre di 
irrigidimento laterali al piatto zigrinato inferiore; 
− Tipo C-II: presenta un ulteriore miglioramento rispetto al campione tipo CI: in 
esso, infatti, il serraggio dei bulloni è stato controllato, adottando la coppia di 
serraggio prevista per bulloni M16 di classe 8.8 (250 Nm). 
Nelle prove della seconda fase sono stati testati dispositivi di connessione così 
modificati: 
− Tipo 1: il dispositivo di collegamento è stato modificato rinforzando le 
saldature dell’angolare e sono state impiegate le barre filettate M16; 
− Tipo 2: il dispositivo di collegamento è stato modificato rinforzando le 
saldature dell’angolare e le barre filettate M16 sono state sostituite con bulloni 
M16-10.9 bloccati con dado e controdado; 
4.2 I campioni in prova 
4.2.1 Prima fase 
In Figura 18 è illustrata la configurazione dei campioni per le prove preliminari 
longitudinali: con Ba sono indicati i due dispositi




della sala prove, che simulano la porzione della trave di banchina; con Aa è 
indicato l’elemento metallico che simula la “gamba” dell’elemento di copertura a 
"pi greco" ed a cui è applicato il carico di prova; i dispositivi metallici Ba sono 













Figura 19: Campione per la prova 
“trasversale” 
I due elementi in acciaio Ba hanno dimensioni 250x250x500 mm; sono ancorati alle 
strutture di contrasto del piastrone della sala prove mediante angolari e barre 
filettate, sì da realizzare un vincolo tipo incastro; sugli elementi Ba è fissato il profilo 
canale HZA del connettore, che nelle strutture reali è ammarrato nel calcestruzzo; 
per riprodurre l’effetto del confinamento esercitato dal calcestruzzo, attorno al 
profilo HZA è stata saldata una piastra di uguale spessore (in realtà l’effetto di 
confinamento offerto è maggiore di quello offerto dal calcestruzzo, ma la 
circostanza non riduce la significatività delle prove della prima fase finalizzate 
all’esame del comportamento dei soli connettori).  
L'elemento centrale in acciaio Aa ha dimensioni 280x560x518 mm, ed è collegato 
superiormente all’attuatore idraulico che applica le forze di prova ed inferiormente 
ai due elementi Ba, mediante una coppia di dispositivi di collegamento, disposti 
simmetricamente. I due dispositivi sono fissati all'elemento Aa con barre filettate e 
dadi, a ciascun elemento Ba mediante un bullone M16 con testa a martello (tipo 
HZS) inserito nel profilo canale saldato all'elemento. 
I campioni hanno configurazione assial-simmetrica, cosicché, se durante la prova si 
verifica solo traslazione relativa fra i blocchi metallici nella direzione desiderata, i 
connettori assorbono quote uguali del carico. 
La seconda serie di prove, preliminari trasversali, è stata condotta su campioni 
disposti in modo tale da simulare il comportamento della connessione sollecitata da 
azioni trasversali, cioè da azioni sismiche dirette ortogonalmente all’asse del tegolo. 
Il carico agisce in direzione perpendicolare all’elemento di ancoraggio nella trave di 
appoggio (profilo canale HZA) e parallelamente al perno passante l’anima del 
tegolo pi greco. 
Per effettuare questa seconda tipologia di prove sono stati utilizzati gli stessi dispositivi 
in acciaio delle prove precedenti; è solo cambiata la disposizione dei dispositivi e 
degli apparecchi di connessione (Figura 19). 




4.2.2 Seconda fase 
In Figura 20 è illustrata la configurazione dei campioni per le prove longitudinali. I 
campioni sono costituiti da due elementi in c.a., ciascuno costituito da un blocco 
denominato “tipo B”, delle dimensioni di 265x396x300 mm, e dal sottostante blocco 
denominato “tipo C”, entrambi ancorati alla struttura di contrasto costituita dal 
piastrone della sala prove mediante barre filettate; tali elementi simulano le porzioni 
delle travi di banchina interessate dal collegamento. 
L'elemento centrale in c.a., blocco denominato “tipo A”, delle dimensioni di 
354x150x300 mm, simula una porzione della “gamba” del tegolo; è unito ai blocchi 
laterali mediante una coppia di dispositivi di collegamento disposti simmetricamente 
ed è collegato superiormente all’attuatore idraulico. Gli angolari che compongono 
il dispositivo di connessione sono fissati ai profili canale HZA, ammarrati nei blocchi 
tipo B con direzione parallela a quella del carico, e al blocco tipo A con barre 
passanti, disposte in direzione ortogonale al carico. Lo schema di prova adottato ha 
configurazione assial-simmetrica, cosicché, durante la prova e nella direzione 
investigata, si verifica solo traslazione relativa fra i blocchi da testare ed i connettori 
assorbono quote uguali del carico. La seconda serie di prove è stata condotta su 
campioni disposti in modo tale da simulare il comportamento della connessione 
sollecitata da azioni trasversali, cioè da azioni sismiche dirette ortogonalmente 
all’asse del tegolo (Figura 21). Per questa tipologia di prove, sono stati utilizzati 
blocchi di calcestruzzo delle stesse dimensioni di quelli delle prove longitudinali, con 
profilo canale HZA ammarrato nel calcestruzzo dei blocchi tipo B, in modo che il 
carico è applicato in direzione perpendicolare a quella del profilo canale stesso e 




















Figura 21: Campione per la prova 
“trasversale” 




4.3 Apparato di prova 
La Figura 22 e la Figura 23 illustrano l'apparato di prova: il campione, costituito dagli 
elementi in acciaio per la prima fase e in c.a, per la seconda, collegati dal 
dispositivo di connessione, è fissato al piastrone della sala prove; il carico è 
applicato all'elemento centrale, Aa oppure A, tramite un attuatore Magnaghi della 
portata di 400 kN, corsa 200 mm, fissato al telaio di contrasto e comandato da una 
centrale di controllo AIP, in grado di gestire la prova in controllo di spostamento, in 






Figura 22: Dispositivo di prova per carico applicato in direzione “longitudinale” 






Figura 23: Dispositivo di prova per carico applicato in direzione “Trasversale” 
Durante le prove, effettuate in controllo di spostamento, sono stati misurati: 
− il carico applicato al campione, mediante una cella di carico HBM con 
portata 500 kN, disposta in serie fra campione ed attuatore; 
− lo spostamento relativo in direzione del carico fra l'elemento Aa/A e gli 
elementi Ba/B, tramite quattro trasduttori di spostamento LVDT tipo HBM WA 
100, con campo di misura pari a 100 mm. 




4.4 Conduzione delle prove 
Le prove monotone sono state condotte incrementando lo spostamento della testa 
dell'attuatore fino ad un massimo di 80 mm in 120 s, per poi scaricare con la stessa 
velocità di spostamento. 
Le prove monotone trasversali sono state condotte, alcune imponendo spostamenti 
tali da ingenerare un carico nel verso indicato come "trazione" nella Figura 16, altre 
nel verso opposto, indicato con "compressione". 
Le prove monotone hanno consentito di valutare lo spostamento corrispondente al 
limite di comportamento elastico. 
Le prove oligocicliche sono state effettuate eseguendo gruppi di tre cicli a 
spostamento massimo costante: nel primo gruppo di cicli lo spostamento massimo 
era pari a ±10 mm, nei successivi gruppi, veniva incrementato di 10 mm ogni gruppo. 
Nel corso delle prove, la velocità di incremento dello spostamento è stata 
mantenuta costante e pari a 1 mm/s. 
Il grafico di Figura 24 illustra la storia di spostamento applicata ai campioni nel corso 
delle prove cicliche. Si segnala che gli spostamenti che corrispondono ai valori 
massimi operativi, tali cioè da rispettare la compatibilità geometrica tra tegolo e 
trave, sono normalmente dell’ordine di 40-50 mm, che nel programma della prova 


































Figura 24:Storia di spostamento imposta durante le prove cicliche 




5 RISULTATI DELLE PROVE 
5.1 Prima fase 
5.1.1 Prove longitudinali monotone 
Nella Tabella 1 è riepilogato l’esito delle prove longitudinali monotone condotte sui 
cinque campioni descritti in precedenza. Per ciascun campione sono indicati il 
carico massimo raggiunto durante la prova e le modalità di crisi del collegamento. 
Nella Figura 25 sono confrontati i diagrammi di variazione della forza totale 






Barre filettate (lunghe) 
A 
Serraggio a 118 Nm 
64,85 rottura barra filettata 
Bulloni M16-8.8 
B-I 
Serraggio a 118 Nm 
70,90 
rottura saldature, 
angolari molto deformati 
Bulloni M16-8.8 
Dado e controdado B-II 





Dado e controdado  
Serraggio a 118 Nm 
C-I 
Saldature rinforzate 
83,61 deformazione della guida HZA 
Bulloni M16-8.8 
Dado e controdado  
Serraggio a 250 Nm 
C-II 
Saldature rinforzate 
58,68 deformazione della guida HZA 































Figura 25: Diagrammi carico – spostamento nelle prove monotone longitudinali. 
Si osserva che, passando dal campione A originario ai campioni modificati, la 
rigidezza del collegamento si mantiene pressoché inalterata, fatta eccezione per 
una maggiore rigidezza iniziale dei dispositivi tipo C. 




Una possibile giustificazione di quanto osservato può essere ricercata nel 
meccanismo resistente che si viene ad instaurare nel complesso collegamento-
supporti a seguito della imposizione di spostamenti molto ampi (lo spostamento 
massimo imposto è di 80 mm). Come si vede dalla Figura 26, che illustra il campione 
C-I in prossimità del collasso, la distorsione dell’angolare è tale da ingenerare un 
tipico “effetto leva” tra bullone passante e piatto dell’angolare. La rigidezza del 
campione è quindi principalmente correlata alla deformabilità assiale del bullone di 
collegamento, che, a parte che per il campione A in cui è di classe 4.6, è sempre 
costituito da bulloni AR cl. 8.8. 
 
 
Figura 26: Campione C-I in prossimità del collasso. 
In ordine al valore massimo della forza applicata ai campioni durante le prove si 
osserva che, fatta eccezione per la prova C-II, le modifiche apportate di volta in 
volta ai prototipi, sono accompagnate da incrementi del valore della forza massima 
raggiunta, con conseguente miglioramento complessivo della prestazione del 
collegamento. 
La riduzione di resistenza ultima osservata per il campione C-II può essere spiegata 
con il più severo stato di sollecitazione assiale presente nei bulloni, conseguente alla 
maggiore coppia di serraggio applicata prima dell’avvio delle prove. La 
sovrapposizione di tale stato tensionale con quello derivante dall’applicazione dei 
carichi di prova ha anticipato il raggiungimento delle condizioni limite per i profili 
canale, nei quali si sono osservate vistose deformazioni locali in corrispondenza dei 
punti di fissaggio dei bulloni con testa a martello. Il comportamento qui osservato è 
del tutto diverso da quello tipico dei giunti bullonati con piastre rigide, nei quali le 
sollecitazioni di trazione applicate al giunto si traducono in azioni di decompressione 
delle piastre e solo in minima parte in sovratensioni sul bullone, perché nei campioni 
qui in studio, le rigidezze delle piastre e dei bulloni sono confrontabili, dato che lo 
stato tensionale nella piastra è molto localizzato e tale da indurre vistose 
plasticizzazioni, che determinano le modalità di crisi osservate. 
Le modalità di rottura evidenziate via via dai cinque campioni dimostrano il 
progressivo miglioramento delle prestazioni dei campioni stessi. Il collasso della 
connessione è determinato dalla crisi della barra filettata nel campione A, dalla 
rottura delle saldature degli angolari nei campioni B, dalla deformazione plastica dei 
profili canale nei campioni C. 
La Figura 27, Figura 28 e la Figura 29 illustrano le modalità di rottura osservate nelle 
prove statiche per i campioni tipo A, BII e CII, rispettivamente. 





Figura 27: rottura della barra filettata. 
 
Figura 28: rottura delle saldature degli angolari. 
 
Figura 29: plasticizzazione del profilo canale. 




5.1.2 Prove longitudinali cicliche 
Le modalità di rottura riscontrate nel corso delle prove cicliche sono sintetizzate nella 
Tabella 2, mentre nella Figura 30, Figura 31 e Figura 32 sono illustrati i corrispondenti 
diagrammi carico-spostamento relativi ai cinque campioni provati. 
 
CAMPIONE ESITO PROVA 
Barre filettate (lunghe) 
A 
Serraggio a 118 Nm 
rottura barra filettata 
Bulloni M16-8.8 
B-I 
Serraggio a 118 Nm 
rottura delle saldature e  
plasticizzazione del profilo canale HZS  
Bulloni M16-8.8 
Dado e controdado B-II 
Serraggio a 118 Nm 
rottura delle saldature e  
plasticizzazione del profilo canale HZS  
Bulloni M16-8.8 
Dado e controdado  
Serraggio a 118 Nm 
C-I 
Saldature rinforzate 
Rottura del profilo canale HZS 
Bulloni M16-8.8 
Dado e controdado  
Serraggio a 250 Nm 
C-II 
Saldature rinforzate 
Rottura del profilo canale HZS 
















































Figura 31: Campione C-I, prova longitudinale ciclica. 



























Figura 32: Campione C-II, prova longitudinale ciclica. 
Le fotografie riportate in Figura 33, Figura 34 e Figura 35 illustrano, infine, le modalità 
di rottura tipiche osservate nelle prove cicliche, per ciascuna delle tre tipologie di 
campioni considerate. 
 
Figura 33: Particolare della rottura delle barre filettate nel campione A 
 
Figura 34: Particolare della rottura delle saldature nei campioni tipo B 
 
Figura 35: Rottura del profilo canale e fuoriuscita del relativo bullone nei campioni tipo C 




E' importante notare che le modalità di rottura tipiche osservate nel corso delle 
prove cicliche coincidono sostanzialmente con quelle rilevate nel corso delle prove 
monotone, mentre per una più completa valutazione delle prestazioni dei dispositivi, 
è indispensabile riferirsi all’energia dissipata nel corso dei cicli di carico come 
discusso nel paragrafo 5.1.5.. 
5.1.3 Prove trasversali monotone 
Nella Tabella 3 è riepilogato l’esito delle prove monotone condotte su quattro dei 
campioni descritti in precedenza. Per ciascun campione sono indicati il carico 
massimo raggiunto durante la prova e le modalità di crisi del collegamento. 
La Figura 36 illustra il campione A-I al termine della prova; in esso è possibile 
osservare come l'elemento metallico contenente il profilo canale HZA, nella realtà 
ammarrato nel calcestruzzo e quindi confinato dallo stesso, sia risultato 
particolarmente deformabile. Pertanto, per ridurre gli effetti della rilevata eccessiva 
deformabilità del profilo canale, nelle prove condotte per i campioni A-II e B-I, il 
dispositivo in acciaio è stato modificato, come risulta anche dalla Figura 37, 
mediante introduzione di un elemento di elevata rigidezza atto a limitarne la 
deformabilità. 
 
Figura 36: Prova trasversale monotona in trazione (prima fase): campione A-I al termine della 
prova. 
 
Figura 37: Campione A-II nella fase di montaggio: particolare dell'elemento rigido di 
contrasto per il profilo canale. 
Elemento rigido di contrasto 




Nella Figura 38 sono confrontati i diagrammi di variazione della forza totale di 
trazione applicata ai prototipi A-I, A-II, B-I, in funzione del valore medio degli 
spostamenti registrati dai quattro trasduttori di spostamento utilizzati per le tre prove 







Barre filettate (lunghe) 
A-I 
Serraggio a 118 Nm 
PROVA A TRAZIONE 
71,99 
rottura profilo canale, strizione 
barra, 
perni HZS inflessi 
Barre filettate (corte) 
Contrasto guida A-II 
Serraggio a  118Nm 




Barre filettate (corte) 
Contrasto guida A-II 
Serraggio a  118Nm 












 Serraggio a 118 Nm   





























Figura 38: Diagrammi carico – spostamento nelle prove trasversali monotone a trazione. 
Confrontando il diagramma carico-spostamento relativo ai connettori posti in opera 
con impiego di barre filettate con quello corrispondente a connessioni ottenute 
utilizzando bulloni ad A.R., risulta evidente come la rigidezza del collegamento nel 
tratto iniziale dei diagrammi sia decisamente incrementata. Inoltre, come 
accennato più sopra, la prima prova è stata caratterizzata dalla significativa 
deformabilità del profilo canale.  
L’andamento frastagliato del diagramma carico-spostamento rimane, invece, 
come caratteristico delle prove monotone trasversali; la natura di tale andamento è 
conseguenza dello scorrimento-sfregamento del perno HZS all’interno del profilo 
canale HZA e, più in particolare dello scorrimento tra le superfici zigrinate dei due 
dispositivi. 
In ordine al valore massimo della forza applicata ai campioni durante le prove, si 
osserva che le modifiche, apportate di volta in volta ai prototipi, sono 
accompagnate da incrementi del valore della forza massima raggiunta, con 
conseguente miglioramento complessivo della prestazione del collegamento. 
Considerazioni analoghe si possono formulare in relazione alle modalità di rottura 
rilevate per i tre campioni. Il cedimento della connessione è determinato in ogni 
caso dalla crisi del profilo canale; solo nel campione A-I questa è accompagnata 




da strizione nella barra filettata. Nella Figura 39, Figura 40, Figura 41 e Figura 42 sono 
illustrati gli elementi interessati dalla rottura nelle prove trasversali monotone 
condotte sui campioni tipo A-I e B-I. 
 
 
Figura 39: Campione A-I, rottura dei profili canale HZA. 
 
Figura 40: Campione A-I, strizione nelle barre filettate e flessione nei perni HZS. 
 
Figura 41: Campione A-I, lisciatura dei risalti negli angolari. 





Figura 42: Campione B-I, flessione dei perni HZS e rottura profili canale HZA. 
Nella Figura 43 è riportato il diagramma di variazione della forza totale di 
compressione applicata al campione tipo A-II, in funzione del valor medio degli 
spostamenti registrati dai quattro trasduttori di spostamento utilizzati, mentre nelle 
successive figure sono illustrati una vista del campione in prossimità della crisi e i 

































Figura 43: Diagramma carico – spostamento nella prova trasversale monotona a 
compressione, campione A-II. 
 
 
Figura 44- Campione A-II in prossimità del collasso. 





Figura 45- Campione A-II, rottura dei profili canale. 
 
Figura 46- Campione A-II, rottura degli angolari. 




5.1.4 Prove trasversali cicliche 
Nella Tabella 4 sono sintetizzati i risultati delle prove cicliche; nella Figura 47 e Figura 
48 sono illustrati i diagrammi carico-spostamento relativi ai due campioni provati. 
 
CAMPIONE ESITO PROVA 
Barre filettate (corte) 
Contrasto guida A-II-1 
Serraggio a 118 Nm 
Rottura profilo canale 
Barre filettate (corte) 
Contrasto guida A-II-2 
Serraggio a 118 Nm 
Rottura profilo canale 
































































Figura 48: Campione A-II-2, seconda prova trasversale ciclica. 





Figura 49: Particolare del prototipo tipo A-II-2 durante la seconda prova trasversale ciclica. 
È importante notare come le modalità di rottura tipiche osservate nel corso delle 
prove cicliche coincidono sostanzialmente con quelle rilevate nel corso delle prove 
monotone (Figura 49). 
5.1.5 Elaborazione dei risultati 
Una caratterizzazione più puntuale delle caratteristiche meccaniche dei 
collegamenti provati richiede, oltre a quanto già osservato per le prove monotone, 
anche un’attenta analisi dei risultati delle prove oligocicliche. 
In tutte le prove effettuate si è osservato che, in ciascun gruppo di tre cicli di 
spostamento con ampiezza costante, il primo dei tre è associato a valori di forza 
applicata significativamente maggiori rispetto a quelli raggiunti nei due cicli 
successivi, che differiscono in misura molto meno rilevante. 
Il diagramma di Figura 50 illustra, a titolo di esempio, le tre curve inviluppo dei punti 
di massima sollecitazione, registrati durante la prova del campione C-II, per il primo, 



























Figura 50: Campione C-II, prova longitudinale ciclica: variazione dei picchi di sollecitazione. 
Come risulta evidente dallo stesso grafico, la differenza tra i valori massimi della forza 
necessaria per imporre al campione per la prima volta un assegnato spostamento 
(primo ciclo) e per imporglielo nuovamente una seconda e terza volta, va 
aumentando con l’aumentare dello spostamento stesso. Ciò è conseguenza della 




quota di deformazioni plastiche irreversibili, che il dispositivo di collegamento 
accumula nel corso della prova. 
Ai fini del confronto dei risultati, appare molto significativo il grafico di Figura 51, nel 
quale sono riportate le curve inviluppo dei massimi della forza applicata registrati 
durante il primo ciclo di ciascun livello di spostamento imposto, per ognuno dei 






























Figura 51: Prove longitudinali cicliche: inviluppo dei valori massimi di carico per i primi cicli di 
carico. 
Questo grafico dimostra chiaramente il progressivo miglioramento delle prestazioni 
della connessione che si ottiene  passando dal campione A al campione CII, sia in 
termini di massima forza applicata sia in termini di rigidezza apparente del 
campione. 
La massima forza applicata al campione C-II è del 67% più grande rispetto al 
corrispondente valore per il campione A, mentre la rigidezza apparente del 
dispositivo, corrispondente alla pendenza del ramo iniziale della curva inviluppo, 
cresce nel contempo di circa il 300%. 
Appare utile soffermarsi anche sul diverso comportamento monotono e ciclico che 
ciascuna tipologia di campione ha manifestato, sia nelle prove longitudinali che in 
quelle trasversali. A questo fine, nei diagramma di Figura 52 è illustrato il confronto 
tra la curva monotona carico-spostamento e la corrispondente curva inviluppo dei 






















Figura 52: Campione C-II, prove longitudinali: confronto tra i risultati delle prove monotona e 
ciclica. 




Contrariamente a quanto atteso, e questo comportamento è tipico di tutti i 
campioni provati, nella parte iniziale del grafico la curva inviluppo dei picchi di 
ciascun primo ciclo è ben al di sopra della curva vergine monotona, cosicché il 
dispositivo di collegamento manifesta una rigidezza sensibilmente superiore sotto 
sollecitazioni cicliche piuttosto che sotto sollecitazioni monotone.  
Questo è dovuto alla progressiva plasticizzazione delle varie parti del dispositivo, 
che, nelle prove cicliche, si manifesta per l’accumularsi degli effetti deformativi 
dovuti al susseguirsi della inversione del segno degli spostamenti e, quindi, dei carichi 
applicati al campione. Ad ogni inversione della direzione di spostamento tali effetti 
debbono essere “annullati” e riprodotti in senso opposto, con conseguente maggior 
impegno statico. Ovviamente, il carico di collasso raggiunto nella prova monotona 
è maggiore di quello ciclico, anche se generalmente ad esso paragonabile. 
Un ulteriore parametro significativo, in termini di caratterizzazione del 
comportamento dei dispositivi sotto sollecitazioni cicliche, è costituito dall’energia 
che il collegamento è in grado di dissipare. 
L’istogramma di Figura 53 illustra, a titolo di esempio, la variazione dell’energia 
dissipata per ciascun ciclo di carico completo per la prova ciclica longitudinale del 
campione C-II. Il fenomeno del degrado progressivo subito dal dispositivo di 
collegamento, già osservato in termini di riduzione di resistenza, risulta riconoscibile 
anche in termini energetici. Ai  primi cicli di ciascun gruppo, individuati ai nn. 1, 4, 7 
ecc., sono associati valori di energia dissipata sensibilmente più elevati rispetto ai 
due cicli immediatamente successivi (cicli 2 e 3, 5 e 6, 8 e 9, ecc.). 
In termini assoluti appare molto interessante anche il raffronto tra la capacità 
dissipativa dei vari campioni in corrispondenza a diversi livelli di spostamento imposto 
e al termine delle prove. La Tabella 5 riporta l’energia cumulativa dissipata dai 
campioni al 12° ciclo e al 15° ciclo delle prove longitudinali, corrispondenti agli 
spostamenti limite operativi di ±40 mm e ±50 mm, rispettivamente; nell'ultima 
colonna, è riportata, per tutte le prove eseguite, l’energia dissipata totale. 
Il diagramma di  Figura 54 illustra la variazione della energia cumulativa dissipata da 
















Figura 53- Campione C-II, prove longitudinali: istogramma dell’energia dissipata in ciascun 
ciclo di prova. 
 













A 4.80 6.85 7.20 
B-I 6.23 10.30 18.90 
B-II 5.50 8.83 18.60 
C-I 10.10 15.10 22.20 
Longitu-
dinali 
C-II 11.20 16.00 24.50 
A-II-1 - - 2.99  
Trasversali 
A-II-2 - - 4.39  



























Figura 54- Prove longitudinali: energia cumulativa dissipata. 
La Tabella 5 e il grafico in Figura 54 consentono di apprezzare il deciso 
miglioramento prestazionale, in termini di energia dissipata nelle prove longitudinali, 
che si è ottenuto modificando i campioni come descritto in precedenza. In 
particolare si nota che i campioni tipo B conducono ad una dissipazione 
complessiva di energia che è ben il 260% circa di quella del campione A. I campioni 
tipo C sono caratterizzati da un ulteriore incremento, fino al 340% dell’energia del 
campione A. 
In ordine alle prestazioni offerte dai campioni ai cicli intermedi, corrispondenti alle 
condizioni di massimo impegno operativo allo SLU, che, come accennato in 
precedenza, si hanno per spostamenti relativi tra tegolo e trave dell’ordine dei 40-50 
mm, si osserva che il miglioramento delle caratteristiche resistenti del bullone 
passante la gamba del tegolo, introdotto nei campioni tipo B, è accompagnato da 
un incremento delle prestazioni di circa il 30% rispetto al campione A, se si considera 
l’energia cumulativa dissipata per cicli di ±40 mm, che si eleva fino al 50%, per cicli di 
ampiezza ±50 mm. A questo proposito si deve notare ancora come il rinforzo delle 
saldature delle squadrette metalliche, introdotto nei campioni tipo C, conduce ad 
un ulteriore e più significativo incremento delle prestazioni, in termini di energia 
dissipata: esso, infatti, rispetto al campione A, è del 130% per cicli con spostamenti 
massimi fino a ±40 mm e di circa 140% per cicli con spostamenti massimi fino a ±50 
mm. 
Anche nelle due prove cicliche trasversali si è osservato che all’interno di ciascun 
gruppo di tre cicli di spostamento con ampiezza costante, il primo dei tre è 
associato a valori di forza applicata significativamente maggiore rispetto a quelle 
raggiunte nei due cicli successivi, che differiscono in misura molto meno rilevante. 




Il diagramma di Figura 55 illustra, a titolo di esempio, le tre curve inviluppo dei punti 
di massima sollecitazione, registrati durante la prova del campione A-II-2, per il 



































Figura 55- Campione A-II-2, prova trasversale ciclica: variazione dei picchi di sollecitazione. 
Ai fini del confronto dei risultati, nel grafico di Figura 56 sono riportate le curve 
inviluppo dei massimi della forza applicata registrati durante il primo ciclo di ciascun 



























Figura 56-Prove trasversali cicliche: inviluppo dei valori massimi di carico per i primi cicli di 
carico. 
Appare utile soffermarsi anche sul diverso comportamento monotono e ciclico che 
ciascuna tipologia di campione ha manifestato. A questo proposito, nel diagramma 
di Figura 57 è illustrato il confronto tra la curva monotona carico-spostamento e la 
corrispondente curva inviluppo dei picchi dei primi cicli di carico, ottenuta 
elaborando i dati della prova ciclica del campione A-II-2.  



























Figura 57: Campione A-II, prove trasversali: confronto tra i risultati delle prove monotona e 
ciclica. 
In relazione all’energia che il collegamento è in grado di dissipare, si può osservare 
l’istogramma di Figura 58 che illustra, a titolo di esempio, la variazione dell’energia 
dissipata per ciascun ciclo di carico completo per il campione A-II-2. Il fenomeno 
del degrado progressivo subito dal dispositivo di collegamento, già osservato in 
termini di diminuita resistenza, risulta riconoscibile anche in termini energetici. Ai primi 
cicli di ciascun gruppo, individuati ai nn. 1, 4, 7 ecc., sono associati valori di energia 
dissipata sensibilmente più elevati rispetto ai due cicli immediatamente successivi 




















Figura 58: Campione A-II-2, prova trasversale: istogramma dell’energia dissipata in ciascun 
ciclo di prova 
Appare molto interessante anche il raffronto tra la capacità dissipativa dei campioni 
in corrispondenza del termine delle prove. La Tabella 6 riporta detti valori 
dell’energia cumulativa totale dissipata dai campioni.  









Tabella 6: Prima fase, prove trasversali cicliche: energia cumulativa dissipata. 
Il diagramma di Figura 59 illustra la variazione della energia cumulata dissipata da 




























Figura 59: Prove trasversali: energia cumulativa dissipata. 
La Tabella 6 e il grafico in Figura 59 consentono di apprezzare le prestazioni dei 
collegamenti provati in termini di energia dissipata. Si osserva che le caratteristiche 
resistenti del collegamento non sono sufficienti a garantire le prestazioni richieste ai 
campioni ai cicli corrispondenti alle condizioni di massimo impegno operativo allo 
SLU, che, come accennato in precedenza, si hanno per spostamento relativo tra 
tegolo e trave dell’ordine dei 40-50 mm. Tuttavia al funzionamento trasversale del 
collegamento si richiede una adeguata resistenza piuttosto che una certa capacità 
duttile. 
 




5.2 Seconda fase 
In tutte le prove effettuate nella seconda fase sono stati impiegati dispositivi di 
connessione in cui sono stati rinforzati i cordoni di saldatura degli angolari utilizzati. Le 
prove sono state di volta in volta replicate per consentire il confronto, a parità di cicli 
di spostamento imposti, del comportamento delle connessioni realizzate utilizzando 
le barre filettate M16-4.6 (di “serie”) o i bulloni A.R. Cl.10.9. 
5.2.1 Prove longitudinali monotone  
Sono state effettuate quattro prove longitudinali monotone.  
Nella Tabella 7 sono specificati gli elementi costituenti la giunzione di ciascun 
campione provato; sono altresì indicati: il carico massimo raggiunto durante la 






Barre Filettate Dado e Controdado 
L1 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
80 rottura barra filettata 
Barre Filettate Dado e Controdado 
L3 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
96,3 rottura barra filettata 
Bulloni M16 10.8 
L5 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
70,38 
deformazione angolari, lesioni 
nei blocchi superiori, 
deformazione piastrina della 
barra filettata sinistra  
Bulloni M16 10.8 
L7 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
65 
scorrimento piastre zigrinate, 
“impuntatura” del blocco 
centrale sui contrasti laterali 
 
Tabella 7: Risultati delle prove Longitudinali monotone 
  
Figura 60 Particolare Rottura Bullone Figura 61 Particolare Deformazione  Angolari 
Nella Figura 62 sono riportati i diagrammi del carico in funzione del valor medio degli 
spostamenti registrati dai quattro trasduttori di spostamento, per le prove L1, L3, L5 e 
L7. 



































Figura 62: :Diagrammi carico – Spostamento nelle prove Longitudinali Monotone 
Si osserva che il campione L7, in cui la giunzione è realizzata con bulloni M16 Cl. 10.9, 
mostra una maggiore rigidezza iniziale rispetto al campione L3, dotato di barre 
filettate standard; mentre la forza massima applicata risulta inferiore rispetto a quella 
del campione L3. 
Una possibile giustificazione del primo fenomeno osservato può essere ricercata nel 
meccanismo resistente che si viene ad instaurare nel complesso collegamento-
supporti a seguito della maggiore resistenza dei bulloni rispetto alle barre standard. 
Infatti, come sperimentato nella prima fase di prove, la rigidezza del campione è 
principalmente correlata alla deformabilità assiale del bullone di collegamento. 
In ordine al valore massimo della forza applicata, si osserva che i valori della forza 
massima raggiunta sono minori per i campioni con bulloni ad alta resistenza, mentre 
il corrispondente scorrimento risulta maggiore. La riduzione di resistenza osservata 
può essere spiegata con il più severo stato di sollecitazione assiale presente nei 
bulloni, conseguente alla maggiore coppia di serraggio applicata.  
 
 
Figura 63: vista del connettore e controdado di serraggio 




L’esito delle prove dimostra che il collasso della connessione è determinato dalla 
crisi della barra filettata, mentre laddove sono utilizzati bulloni ad A.R. la rottura è 
localizzata a livello delle piastre dentate usate per il serraggio dei bulloni e dei profili 
canale. Nella Figura 64 e nella Figura 65 sono illustrate le modalità di rottura 
osservate nelle prove monotone. 
 
 
Figura 64: Prova L3: rottura della barra filettata 
 
Figura 65 deformazione dei supporti della connessione 




5.2.2 Prove longitudinali cicliche  
Sono state eseguite quattro prove longitudinali cicliche su altrettanti campioni 
composti come specificato nella Tabella 8 
 
CAMPIONE ESITO PROVA 
Barre Filettate Dado e Controdado 
L2 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
tranciamento barra filettata sinistra 
Barre Filettate Dado e Controdado 
L4 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
tranciamento barra filettata sinistra 
Bulloni M16 10.9 Dado e Controdado 
L6 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
tranciamento barra filettata sinistra 
Bulloni M16 10.9 Dado e Controdado 
L8 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
tranciamento barra filettata sinistra 
Tabella 8: Risultati delle prove Longitudinali cicliche 
Nel caso specifico le barre si sono tranciate in tutte le prove sia con barra standard 
che con barra rinforzata 10.9 (Figura 68). Di seguito sono riportati i diagrammi della 
forza totale applicata ai campioni in funzione del valor medio degli spostamenti 
registrati dai quattro trasduttori di spostamento utilizzati (Figura 66). In ascissa sono 







































































































































Figura 66: Campione L2, L4, L6 e L8 Diagramma Carico-spostamento prove Longitudinali 
Cicliche 





Figura 67 Particolare Angolari Figura 68 Particolare Angolar e guida 
Le fotografie riportate in Figura 69 e Figura 70 illustrano i componenti delle 
connessioni interessati da rottura a termine delle prove cicliche, rispettivamente per 
ciascuna delle due tipologie di prove eseguite: cicliche con barre filettate o con 
bulloni A.R. 
Si nota che le modalità di rottura osservate nel corso delle prove cicliche coincidono 
sostanzialmente con quelle rilevate nel corso delle prove monotone.  
 
 
Figura 69: Prova L7 – rottura barre filettate  
 
Figura 70: Prova L8 - rottura bulloni AR 




5.2.3 Prove trasversali monotone 
Nella Tabella 9 sono descritti i campioni utilizzati per l'esecuzione delle prove 
trasversali monotone; sono altresì riportati i valori dei carichi massimi raggiunti e le 









PROVA A TRAZIONE 
130,06 
Deformazione piastra zigrinata 
Bulloni M16-8.8 Dado e Controdado 
T3 
Saldature rinforzate 
PROVA A TRAZIONE 
144,13 
Deformazione piastra zigrinata 
Bulloni M16 10.8 Dado e Controdado 
T5 
Saldature rinforzate 
PROVA A TRAZIONE 
156,87 
Deformazione angolari, lesioni nei 
blocchi superiori, deformazione piastrina 
della barra filettata sinistra 
Tabella 9: Risultati delle prove Trasversali Monotone 
Nella Figura 71 sono confrontati i diagrammi di variazione della forza totale di 
trazione applicata ai campioni in funzione del valor medio degli spostamenti 





































Figura 71: Diagrammi carico – Spostamento nelle prove Trasversali Monotone 
Passando dal campione con serraggio manuale, ai campioni con serraggio 
controllato con chiave dinamometrica, e con impiego di dado e controdado, la 
rigidezza del collegamento risulta incrementata.  
Come già evidenziato per i diagrammi carico-scorrimento elaborati dai dati 
registrati per le prove monotone trasversali condotte sui prototipi in acciaio (prima 
fase), anche in questi si riconosce l’andamento frastagliato del diagramma dovuto 
allo scorrimento del perno HZS nel profilo canale HZA. La rigidezza del campione è 
quindi principalmente correlata alla resistenza caratteristica della guida HZA e del 
perno HZS in essa fissato. 
La Figura 72, Figura 73, Figura 74 e Figura 75 illustrano le modalità di rottura 
riscontrate nelle prove effettuate, che hanno di volta in volta messo in evidenza i 
punti deboli della connessione. 





Figura 72: rottura guida  
 
Figura 73: particolare  rottura guida  
 
 
Figura 74: pezzi a fine prova  Figura 75: lesioni nel blocco centrale in c.a. 
5.2.4 Prove trasversali cicliche  
Nella Tabella 10 sono descritti i campioni sottoposti a prove trasversali cicliche e le 
modalità di crisi del collegamento osservate. 
 
CAMPIONE ESITO PROVA 
Bulloni M16 8.8  
T2 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
deformazione piastra zigrinata destra 
Bulloni M16 8.8 Dado e Controdado 
T4 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
deformazione piastra zigrinata destra 
Bulloni M16 8.8 Dado e Controdado 
T6 
Serraggio a 118 Nm saldature rinforzate 
scorrimento guida, rottura profilo canale 
sinistro 
Tabella 10: Risultati delle prove Trasversali Cicliche 
Di seguito sono riportati i diagrammi della forza totale applicata ai campioni in 
funzione del valor medio degli spostamenti registrati dai quattro trasduttori di 
spostamento utilizzati (Figura 76). In ascissa sono riportati gli spostamenti in mm e in 
ordinata il carico in kN. 































































































































Figura 76: Campione T2, T4, e T6 diagramma Carico Spostamento prove Trasversali Cicliche 
Le modalità di collasso del dispositivo di collegamento sono evidenziate nelle 
fotografie riportate alla Figura 77 e alla Figura 78. 
 
Figura 77 Particolare Angolari Figura 78 Particolare Angolar e guida in 
prossimità del collasso 




5.2.5 Elaborazione dei risultati 
Le prove condotte sui campioni in calcestruzzo armato hanno fornito le 
caratteristiche meccaniche e di comportamento dei collegamenti nell'assetto reale. 
Nella Figura 79 sono riportate le curve inviluppo del carico massimo raggiunto in ogni 
primo ciclo, all’interno di ciascuna tripletta di intervalli di pari spostamento imposto, 
relativamente alle prove condotte sui campioni L2, L4, dotati di angolari con cordoni 
di saldatura rinforzati e barre filettate, e sui campioni L6, L8, dotati di angolari 































Figura 79: prove longitudinali cicliche: curve inviluppo dei massimi 
In tutte le prove si è osservato che, all’interno di ciascun gruppo di tre cicli di 
spostamento con ampiezza costante, al primo dei tre è associato un valore di forza 
applicata significativamente maggiore rispetto a quelli dei due cicli successivi.  
Anche l’energia che il collegamento è in grado di dissipare presenta lo stesso 
fenomeno, ovvero la dissipazione di energia è rilevante in ogni primo ciclo della 
terna di intervalli di spostamento costante, e meno consistente nei due successivi. 
L’istogramma di Figura 80 illustra, a titolo di esempio, la variazione dell’energia 
dissipata per ciascun ciclo di carico completo, mettendo a confronto 
rispettivamente le prove L4 con L8. Risulta evidente il fenomeno del degrado 
progressivo subito dal dispositivo di collegamento: ai primi cicli di ciascun gruppo, 
individuati dai nn. 1, 4, 7 ecc., sono associati valori di energia dissipata sensibilmente 
più elevati rispetto ai due cicli immediatamente successivi (cicli 2 e 3, 5 e 6, 8 e 9, 
ecc.). 
In tutte le due tipologie di campioni, con barre filettate o con bulloni ad alta 
resistenza, si riconosce l’efficienza della connessione in termini di capacità 
dissipativa, garantita per tutto il campo di impiego caratteristico dei tegoli, ovvero 
spostamenti relativi tra tegolo e trave dell’ordine di 40-50 mm. Infatti, la massima 
dissipazione si riscontra nei cicli n. 10 e n. 13, in corrispondenza di spostamenti di 40 e 
50 mm. 























Ciclica L4 Ciclica L8
 
Figura 80: prove longitudinali cicliche L4, L8: istogramma dell’energia dissipata in ciascun 
ciclo di prova. 
Appare molto interessante anche il raffronto tra la capacità dissipativa dei vari 
campioni in corrispondenza del termine delle prove. Il diagramma in Figura 81 




































L2 8,75 - 12,11 
L4 8,7 11,78 12,11 
L6 10,64 17,02 24,08 
Longitu-
dinali 
L8 11,28 17,31 19,90 
Tabella 11: prove longitudinali cicliche: energia dissipativa cumulata. 




Per una valutazione delle capacità duttili della connessione provata nella 
configurazione trasversale e con sollecitazione ciclica, nella Tabella 12 è riportata 
l’energia cumulata dissipata dei vari campioni in corrispondenza del quarto ciclo di 
prova, corrispondente a scorrimenti di 20mm. 
 






























Figura 82: prove trasversali cicliche: energia dissipativa cumulata. 
In termini assoluti, dal punto di vista energetico, le prestazioni trasversali appaiono 
ridotte in particolare se si opera il raffronto tra la capacità dissipativa del dispositivo 
meccanico impegnato da azioni sismiche trasversali piuttosto che longitudinali.  
Peraltro, la resistenza del dettaglio per azioni trasversali appare sufficientemente 
elevata, sì da consentire di escludere un loro significativo impegno in campo 
plastico 
5.3 Confronto dei risultati 
Una caratterizzazione più puntuale delle caratteristiche meccaniche dei 
collegamenti provati richiede, oltre a quanto già osservato, anche un’attenta analisi 
dei risultati delle prove delle due fasi della sperimentazione mettendo a confronto i 
valori ottenuti. 
Per quanto riguarda le prove monotone longitudinali e trasversali, come da Figura 83 
e Figura 84, si deduce come l’utilizzo di elementi di contrasto in acciaio (fase uno) o 
in calcestruzzo (fase due) non ha variato significatamene il comportamento del 
collegamento sottoposto alle prove monotone, va comunque sottolineato che le 
prove monotone trasversali sono state realizzate con collegamento aventi 





























































Dado e controdado B-II 







Dado e controdado  
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Barre Filettate Dado 
e Controdado 
L1 





Barre Filettate Dado 
e Controdado 
L3 





Bulloni M16 10.8 
L5 












Bulloni M16 10.8 
L7 











Tabella 13: Risultati delle prove Longitudinali monotone 


































































Contrasto guida A-II 










































Bulloni M16-8.8 Dado 














angolari, lesioni nei 
blocchi superiori, 
deformazione 
piastrina della barra 
filettata sinistra  
Tabella 14: Risultati delle prove Trasversali monotone 
Per quanto riguarda le prove cicliche longitudinali e trasversali, ai fini del confronto 
dei risultati, appare molto significativo il grafico di Figura 85, nel quale sono riportate 
le curve inviluppo dei massimi della forza applicata registrati durante il primo ciclo di 
ciascun livello di spostamento imposto, per ognuna delle due fasi, con angolari 
rinforzati e bulloni ad alta resistenza sottoposti a prova longitudinale ciclica. 
Nel grafico si nota come passando dal campione C-I e C-II ai campioni L6 L8, si ha 
un miglioramento della connessione, sia in termini di massima forza applicata sia in 
termini di rigidezza apparente. 



































Figura 85- Prove longitudinali cicliche: inviluppo dei valori massimi di carico per i primi cicli di 
carico. 
Nella Figura 86 sono riportati grafici analoghi a quelli di Figura 85, ricavati dalle prove 
trasversali cicliche sui campioni A-II e T4 non confrontabili per la diversa esecuzione 











































Figura 86-Prove trasversali cicliche: inviluppo dei valori massimi di carico per i primi cicli di 
carico. 
Un ulteriore parametro significativo, in termini di caratterizzazione del 
comportamento dei dispositivi sotto sollecitazioni cicliche quale confronto nelle due 
tipologie di prove, è costituito dall’energia che il collegamento è in grado di 
dissipare. 
Gli istogrammi di Figura 86 e Figura 87 illustrano, a titolo di esempio, la variazione 
dell’energia dissipata per ciascun ciclo di carico completo per la prova ciclica 
longitudinale del campione C-II, L6 e L8 e per le prove trasversali cicliche T2 T4 e A-II. 
Il fenomeno del degrado progressivo subito dal dispositivo di collegamento, già 
osservato in termini di riduzione di resistenza, risulta riconoscibile anche in termini 
energetici in tutti i collegamenti con valori sovrapponibili tra loro.  



















































Figura 87- Campione C-II, L6 e L8, prove longitudinali: istogramma dell’energia dissipata in 






















































Figura 88: Campione A-II-3 T2 e T4 prova trasversale: istogramma dell’energia dissipata in 
ciascun ciclo di prova 
Molto interessante è anche il raffronto tra la capacità dissipativa dei vari campioni in 
corrispondenza a diversi livelli di spostamento imposto e al termine delle prove. La 
Tabella 15 riporta l’energia cumulativa dissipata dai campioni al 12° ciclo e al 15° 
ciclo delle prove longitudinali, corrispondenti agli spostamenti limite operativi di ±40 
mm e ±50 mm, rispettivamente; nell'ultima colonna, è riportata, per tutte le prove 
eseguite, l’energia dissipata totale. 
 














A 4.80 6.85 7.20 
B-I 6.23 10.30 18.90 
B-II 5.50 8.83 18.60 
C-I 10.10 15.10 22.20 
Longitu-
dinali 
C-II 11.20 16.00 24.50 
A-II-1 - - 2.99 
Trasversali 










L4 8,7 11,78 12,11, 
L6 10,64 17,02 24,08 
Longitu-
dinali 
L8 11,28 17,31 19,90 
T2 - - 10,64 
T4 - - 6,26 Trasversali 
T6 - - 10,58  
Tabella 15: Prove cicliche longitudinali: energia cumulativa dissipata. 
I diagrammi della Figura 89 e Figura 90 illustrano la variazione della energia 
cumulativa dissipata in funzione del numero di cicli eseguiti, rispettivamente dal 
campione C-I e C-II e L6 e L8 sottoposti a prove longitudinali mentre assume scarso 
significato la sovrapposizione delle prove trasversali essendo eseguite con sistemi e 
materiali diversi, ma anche da queste si nota come la modifica agli elementi di 





















































Figura 90- Prove Trasversali: energia cumulativa dissipata. 




6 ELABORAZIONE NUMERICA 
I risultati ottenuti dall’analisi sperimentale relativamente al comportamento ciclico 
delle connessioni fra tegolo e trave di banchina, sono stati applicati  allo studio della 
risposta sismica di un edificio campione. 
 Gli scopi dell'elaborazione numerica sono stati essenzialmente: 
- mettere a punto un metodo di analisi che, pur permettendo di introdurre nel 
modello i dati di comportamento ciclico dedotti dalla sperimentazione, 
consenta di eseguire l'analisi degli edifici in campo elastico mediante l'utilizzo 
degli spettri di progetto; 
- verificare, se l'introduzione di modelli di connessione che tengano conto del 
comportamento sperimentale, porti a risultati significativamente diversi rispetto 
a quelli che si ottengono dalla modellazione ricorrente, che prevede un 
comportamento delle connessioni tipo cerniera fissa; 
- studiare il comportamento della stessa struttura a fronte di spettri di risposta via 
via più severi, in modo da valutarne la risposta in campo plastico e dedurre un 
appropriato fattore di struttura. 
6.1 Metodo di analisi 
6.1.1 Considerazioni generali 
Il principale elemento di caratterizzazione nell’analisi delle connessioni è la relazione 
tra forza trasferita e  lo spostamento relativo tra gli elementi collegati, per esempio: 
− relazione tra forza di trazione e allungamento; 
− relazione tra momento e rotazione; 
− relazione tra taglio e spostamento tangenziale (scorrimento) 
Una tipica relazione carico spostamento è mostrata in Figura 91. 
 
 
Figura 91: relazione carico – spostamento di una connessione strutturale 
Da questo tipico diagramma carico – spostamento si ricavano vari parametri che 
caratterizzano il comportamento meccanico della connessione, come la resistenza 
e la rigidezza. Molto spesso la relazione carico–spostamento non è lineare, e la 
rigidezza può essere definita dal modulo secante ad un certo appropriato livello di 
carico. 
Altri due parametri sono la capacità di deformazione e la duttilità. La capacità di 
deformazione di una connessione è riferita al massimo spostamento che è possibile 
avere prima del totale degrado della connessione stessa, ma niente altro dice circa 
la forma della relazione carico–spostamento. La duttilità è la capacità della 




connessione di sostenere grandi deformazioni plastiche senza una sostanziale 
riduzione del livello di forza sopportata. Essa è spesso espressa dal fattore di duttilità µ 
= umax / uy , dove umax è la deformazione massima ottenuta senza una sostanziale 
riduzione della forza, e uy è la deformazione quando il comportamento plastico è 
sopraggiunto. 
Nella sperimentazione dei collegamenti il fattore di duttilità così definito è una misura 
poco significativa o perlomeno imprecisa, in quanto il comportamento reale è molto 
diverso da quello elastoplastico ideale, e quindi ci sono difficoltà nel definire le 
deformazioni caratteristiche uy e umax , poiché per generali relazioni carico–
spostamento non lineari non possono essere determinate in modo preciso dalle 
curve. 
Il parametro energia di deformazione relativa ξ(u) è invece una misura più generale 
per esprimere numericamente la duttilità. L’energia di deformazione Wint , spesa per 
deformare la connessione, corrisponde all’area sottesa dalla curva carico–
spostamento. Per ogni valore dello spostamento “u”, l’energia di deformazione può 
essere espressa come: 
 
Per lo stesso spostamento u, l’energia di deformazione relativa è definita come: 
 
Questo rapporto determinato per lo spostamento ultimo uu (capacità di 
deformazione), definisce l’energia di deformazione relativa finale o capacità di 
energia di deformazione relativa ξ(uu). 
 





− un ideale comportamento plastico per ξ(uu) = 1 
− un ideale comportamento elastico per ξ(uu) = 0,5 
Dalla Figura 92 si osserva inoltre come un valore di ξ(uu) =0,5 sia condizione 
necessaria ma non sufficiente a definire il comportamento come perfettamente 
elastico lineare. 
Un più alto valore del rapporto ξ(uu) rappresenta una più alta duttilità della 
connessione considerata. 
Un comportamento duttile è auspicabile per ogni tipo di connessione, in quanto la 
capacità di deformarsi mantenendo una apprezzabile resistenza genera 
dissipazione energetica contenendo quindi gli effetti dell’azione sismica, scongiura il 
collasso di tipo fragile locale e rende possibile un comportamento duttile globale 
delle struttura, instaurando una favorevole ridistribuzione delle forze. 
Ai precedenti parametri, caratterizzanti il comportamento meccanico della 
connessione, si aggiungono quelli deducibili unicamente dal comportamento 
ciclico, come ad esempio: 
− il decadimento attenuazione della rigidezza al susseguirsi dei cicli di carico 
comparato al livello di forza,  
− il danno residua deformazione allo scarico comparata con il massimo 
spostamento. 






Figura 92: dipendenza della capacità di energia di deformazione dalla forma della relazione 
carico – spostamento 
6.1.2 L’edificio in esame 
L’edificio scelto per l’analisi numerica è un edificio industriale situato nel comune di 
Stazzema in provincia di Lucca. 
Esso è ad un solo piano ed è costituito da un’ossatura portante con sistema trave-
pilastro, con travi perimetrali al L e travi di campata a T rovescia in c.a. precompresso 
a fili aderenti. Le travi sono appoggiate in sommità di pilastri a base quadrata, che a 
loro volta risultano perfettamente incastrati ai plinti di fondazione. Sulle travi sono 
appoggiati gli elementi di piano, costituiti da tegoli TT. 
L’edificio è a base quadrata (60 m x 60 m) e a maglia rettangolare (10 m x 20 m), 



































Figura 93: pianta della struttura in esame 




I pilastri hanno la sezione di 60x60 cm e altezza di 8 m. 
Le travi ad L sono delle L 20/100, hanno sezione dell’anima di 20x100 cm e lunghezza 
di 10 m. Le travi a T rovescia sono delle TR 40/100, hanno sezione dell’anima di 40x100 
cm e lunghezza di 10 m. I tegoli a doppio T sono dei TT 80/12, hanno sezione con 
altezza di 80 cm, larghezza di 249 cm, larghezza minima nervatura 12 cm e una 
lunghezza di 20 m. Il calcestruzzo utilizzato è di classe C45/55 con un Rck di 55 N/mm2, 
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Figura 95: prospetti e pianta copertura della struttura in esame 




Assumendo che la struttura orizzontale portante risulti in ogni sua parte verificata per 
la azioni di progetto, si studieranno gli effetti che una modellazione più raffinata  delle 
connessioni oggetto di studio avranno sulla sollecitazione delle membrature 
dissipative della struttura. 
Quindi le capacità resistenti che prenderemo in considerazione ai fini della presente 
analisi sono: 
− Capacità resistente a pressoflessione deviata del pilastro 
− Capacità resistenti del collegamento trave-tegolo TT 
6.1.3 Le azioni 
Le azioni considerate nel progetto della struttura in esame sono le seguenti: 
PESI PROPRI 
− pilastri     9,00 KN/m 
− Travi al L     6,88 KN/m 
− Travi a T rovescia   13,75 KN/m 
− Tegolo TT    8,75 KN/m 
AZIONI VARIABILI    0,5 KN/mq 
CARICO NEVE    1 KN/mq 
 
AZIONE SISMICA 
L’azione sismica di progetto è stata determinata in funzione dei seguenti parametri: 
− Località     Stazzema (LU) 
− Coordinate    10,2954 long. ; 43,9974 lat. 
− Vita nominale dell’edificio VN   50 anni 
− Coefficiente d’uso CU    1 
− Stato limite     SLV (salvaguardia della vita) 
− Categoria di sottosuolo   C 
− Categoria topografica   T1 
− Zona sismica    2 
− Coeff. di struttura verticale qv   1,5 
− Coeff. di struttura orizzontale q   2,5 
 
Con i precedenti parametri e un coefficiente di struttura orizzontale q pari a 2,5, si 
perviene ai seguenti spettri di risposta inelastici di progetto, dei quali si riportano 
anche le espressioni dei parametri e dei punti delle curve q (Figura 96) 





Figura 96:  spettri di risposta inelastici di progetto (q= 2,5 e qv = 1,5) 
 
Figura 97: valori ed espressioni dei parametri e punti dello spettro di risposta inelastico 
orizzontale (q= 2,5) 





Figura 98: valori ed espressioni dei parametri e punti dello spettro di risposta inelastico 
verticale (qv = 1,5) 
Il numero dei modi di vibrare considerati è stato determinato in modo da utilizzare 
tutti i modi con massa partecipante superiore al 5%, e comunque un numero di modi 
la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%. 
Le azioni sulla struttura sono state combinate con la seguente espressione: 
G1+ G2+P+∑jψ2j Qkj 
Dove: 
 
− G1 è il valore dell’azione dovuta al peso proprio 
− G2 è il valore dell’azione dovuta ai permanenti portati 
− P è il valore dell’azione dovuta alla precompressione 
− E è il valore di progetto dell’azione sismica 
− ψ2j è il coefficiente di combinazione della i-esima variabile 
− Qkj è il valore caratteristico dell’i-esima azione variabile 
 
Gli effetti delle azioni sismiche sono state determinate separatamente per ciascuna 
delle tre componenti e combinate sommando gli effetti di ogni direzione con la 
seguente relazione: 
1,00 Ex + 0,30 Ey + 0,30 Ez 
Con rotazione dei coefficienti moltiplicativi e conseguente identificazione degli effetti 
più gravosi. 




6.1.4 Il modello 
L’edificio in esame è stato modellato e analizzato per mezzo del programma di 
calcolo strutturale egli elementi finiti sap2000. 
6.1.5 Modellazione delle membrature 
Il modello utilizzato per le membrature principali, travi e pilastri è costituito da 
elementi frame, mentre gli elementi di piano a doppio T sono stati modellati per 
mezzo di elementi shell (Figura 99). 
La scelta dell’elemento shell per la modellazione del tegolo discende dalle finalità 
dell’analisi, infatti si rendeva necessario un modello che approssimasse il più possibile 
il comportamento effettivo del tegolo, per cogliere correttamente l’azione di 
diaframma da esso svolta, tenendo conto della deformabilità del piano di copertura 
e dei vincoli tra tegolo e trave. 
 
Figura 99: Modellazione Tegolo 
Inoltre la geometria stessa del tegolo si presta molto bene e legittima l’utilizzo di tali 
elementi essendo sostanzialmente una piastra sottile nervata con nervature 
anch’esse sottili. 
Ogni tegolo di copertura risulta costituito da 180 elementi shell. 
I pannelli di tamponamento, che nella struttura risultano posti verticalmente poggiati 
a terra ad una estremità e fissati alla trave o al tegolo di bordo all’alta estremità, sono 
stati modellati come masse puntuali applicate nel punto di fissaggio con la struttura 
di grandezza di valore pari alla metà della massa totale del relativo pannello. 
6.1.6 Modellazione dei vincoli 
I vincoli esterni, tutti situati alla base dei pilastri sono stati schematizzati come incastri 
perfetti.  
I vincoli tra gli elementi frame (pilastri e travi) sono stati schematizzati come cerniere 
con ritegno torsionale, situazione molto vicina alla realtà, in quanto le travi sono 




appoggiate ai pilastri e vincolate per le azioni orizzontali con opportuni sistemi di 
fissaggio(Figura 100). 
Particolare attenzione è stata posta nella modellazione dei vincoli tra la gamba del 
tegolo di copertura e trave, realizzati con il sistema di fissaggio con connettore a 
piastra angolare oggetto dello studio sperimentale svolto.  
Al fine di confrontare i risultati ottenuti, sono state condotte due analisi separate, 
caratterizzate da due diverse modellazioni del vincolo tegolo-trave. 
Nel primo modello, il vincolo è stato modellato come una cerniera perfetta 
riproponendo la schematizzazione correntemente adottata nella pratica 
progettuale. 
Nel secondo modello, invece, il vincolo è stato modellato con due elementi elastici 
lineari, i cui legami forza-spostamento erano costituiti dalle curve vergini 
oligocicliche dedotte dalla sperimentazione. I vincoli avevano diversa rigidezza nelle 
due direzioni principali del piano orizzontale e deformazioni verticali nulle. 
In funzione di queste considerazioni si è deciso di modellare tale collegamento con 
l’elemento link che permette di rappresentare l’effettivo comportamento  al variare 
delle sole caratteristiche meccaniche (Figura 101). 
 
Figura 100: vista globale del modello 
 
Figura 101: particolare del vincolo tegolo-trave del modello 




Le costanti elastiche inserite nel modello a link tegolo-trave erano le rigidezze secanti 
equivalenti, determinate per via iterativa con il seguente metodo:  
-per ogni direzione, longitudinale e trasversale, è stata considerata la prova ciclica 
ritenuta più rappresentativa dell’analisi sperimentale svolta. Per ogni ciclo della prova 
in esame è stata determinata la rigidezza dell’equivalente ciclo elastoplastico ideale 
Kepe (Figura 102), equivalente in termini di E (energia dissipata del ciclo), di ∆F 
(differenza tra la forza massima e la forza minima registrate del ciclo) e di ∆S 
(differenza tra la deformazione massima e la deformazione minima del ciclo) 
-è stata determinata la rigidezza elastoplastica equivalente media Kepem per ogni 
gruppo di cicli di ampiezza imposta costante 
-le rigidezze elastoplastiche equivalenti medie sono state diagrammate in funzione 
della ampiezza media in spostamento del relativo gruppo (Figura 105) 
In base a considerazioni geometriche si dimostra che la rigidezza elastoplastica 












dove:   minmax SSS −=∆  Ampiezza in spostamento del ciclo 
   minmax FFF −=∆  Ampiezza in forza del ciclo 
   cE    Energia dissipata dal ciclo 
Nelle Figura 103 e Figura 104 sono riportati, i confronti tra diagrammi ciclici 
sperimentali di riferimento e i cicli teorici elastoplastici equivalenti, che costituiscono il 













Figura 102: ciclo elastoplastico equivalente 
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Figura 103: confronto fra la ciclica longitudinale e il modello locale di comportamento 
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Figura 104: confronto fra la ciclica trasversale e il modello locale di comportamento 
 




Di seguito si riporta, per entrambe le prove, il grafico della rigidezza elastoplastica 
equivalente media Keperm (Figura 105) in funzione dell’ampiezza media in 
spostamento del relativo gruppo. 
 
 
Figura 105: decadimento rigidezza elestoplastica equivalente media 
Queste curve forniscono un’importante e sintetica indicazione del decadimento 
della connessione al crescere dei carichi. 
6.1.7 Procedimento adottato 
Mentre per la struttura con i collegamenti a cerniera si è effettuata la consueta 
analisi dinamica modale, per la struttura a vincoli elastici è stato adottato un 
procedimento iterativo in campo lineare, secondo i seguenti passi:  
− Si è implementato il modello della struttura inserendo come valore di primo 
tentativo le rigidezze corrispondenti al 20% della capacità massima di 
spostamento registrata nell’intera prova; 
− È stata condotta l’analisi sismica modale con spettro di progetto; 
− Tale analisi ha fornito i valori massimi degli spostamenti nelle connessioni nelle 
due direzioni, trasversale e longitudinale; se tali valori non corrispondevano 
con sufficiente approssimazione a quelli assunti per la determinazione delle 
rigidezze equivalenti (Figura 105), l’analisi veniva iterata inserendo le rigidezze 
corrispondenti agli spostamenti massimi forniti dall’analisi  
− il valore della rigidezza modificata era calcolato, separatamente per ciascuna 
direzione principale, in funzione degli spostamenti massimi dei link, arrestando il 
procedimento una volta raggiunto il grado di approssimazione voluto. 
Le rigidezze ricavate dal grafico di Figura 105 per spostamenti pari al 20% della 
capacità deformativa del collegamento nella relativa direzione, scelte come dati 
iniziali nell’esempio considerato sono: 
 
K 1l = 2,2 KN/mm  rigidezza iniziale longitudinale 
K2t = 11,0 KN/mm  rigidezza iniziale trasversale 
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Il procedimento iterativo è arrivato a convergenza al 3° passo per la Kt e al 4° per la 
KI, con una approssimazione di 0,1 KN/mm, consentendo di ricavare, per il livello di 
azione sismica considerato, i seguenti valori “effettici”: 
 
  Kl = 3,0 kN/mm  rigidezza longitudinale 
  Kt = 14,8 KN/mm  rigidezza trasversale 
 
La convergenza del metodo, inoltre, risulta indipendente dal rapporto delle due 
grandezze di partenza, poiché per la nostra struttura esse sono risultate “quasi” 
indipendenti.  
Si fa notare che il decadimento della rigidezza al crescere delle deformazioni per 
questo tipo di connessione è risultato notevole. Pertanto,  se si vuol cogliere l’effetto 
della deformabilità della connessione sul comportamento globale della struttura, 
detto decadimento non può essere trascurato.  
Il metodo iterativo utilizzato, disponendo di grafici di Kepem di derivazione 
sperimentale, risulta semplice e intuitivo, e permette di considerare il decadimento 
della connessione anche in un’analisi dinamica lineare, con un sufficiente grado di 
approssimazione.  
Un altro metodo per considerare il decadimento prevede, come noto, il ricorso ad 
un’analisi dinamica non lineare, in cui si introducono nel modello cicli isteretici 
approssimanti quelli reali. Questo procedimento, che esula dagli scopi del presente 
lavoro, richiederebbe ben altri onere computazionali, senza considerare la difficoltà 
oggettiva di approssimare in maniera adeguata cicli isteretici sperimentali di 
elementi non propriamente dissipativi, in maniera tale da giustificare un approccio 
non lineare. 
6.2 Risultati dell'analisi numerica 
In prima analisi si è verificato come l’inserimento dei vincoli elastici influisca sulla 
risposta strutturale confrontando modi di vibrare, periodi e masse partecipanti dei 
due modelli, differenti, come detto, solo per le modalità di schematizzazione dei 
collegamenti.   
In seguito si è passati a confrontare le sollecitazioni, in particolare nei dispositivi di 
collegamento vincolo e nella zona di base dei pilastri, nella quale è normalmente 
concentrata la capacità dissipativi della struttura. 
Si riporta di seguito lo schema raffigurante la numerazione adottata per i pilastri 
(Figura 106). In esso si sono indicati con linee tratteggiate gli assi delle travi principali. 
y
X
1 8 15 22
2 9 16 23
3 10 17 24
4 11 18 25
5 12 19 26
6 13 20 27
7 14 21 28
 
Figura 106: numerazione dei pilastri 




Come è possibile dedurre dalle figure riportate di seguito, in seguito all’introduzione 
dei vincoli elastici, i modi di vibrare del modello si sono notevolmente modificati. 
Appare subito evidente dalla vista in pianta dei primi tre modi di vibrare la differente 
rigidezza di piano. Nel modello con vincoli a cerniera, il piano costituito dai tegoli TT 
evidenzia nei primi modi fondamentali sostanzialmente traslazioni con lievi 
deformazioni. Nel modello a vincoli elastici invece, anche i primi modi di vibrare sono 
caratterizzati da notevoli deformazioni di piano, a riprova del fatto che nel caso in 
esame l’approccio tradizionale porta ad una significativa sovrastima dell’effetto 
diaframma nel piano.  
Questo si spiega col fatto che, considerando i vincoli a cerniera, i tegoli TT risultano 
perfettamente incastrati alle travi nel piano orizzontale; considerando i vincoli elastici, 
invece, il grado d’incastro si riduce considerevolmente, ovviamente in misura 
dipendente dalla rigidezza longitudinale del vincolo stesso.  
Ulteriore testimonianza dell’eccessiva rigidezza attribuita alla copertura nel modello 
tradizionale è il fatto che nel modello con vincoli a cerniera i modi di vibrare superiori 
al quarto, escluso il sesto, sono tutti caratterizzati da moti verticali delle masse, cosa 
che non accade mai nei primi dodici modi analizzati nel modello a vincoli elastici. 
 




1° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI A CERNIERA 
 
− Periodo proprio:    1,148 s 
− Massa partecipante % (Ux,Uy,Uz):  (0,9996;0;0) 
La deformata consiste in una traslazione lungo x con lieve deformazione di piano 




Figura 107: 1° modo di vibrare modello a vincoli a cerniera, prospettiva e vista in pianta 




1° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI ELASTICI 
 
− Periodo proprio:    1,220 s 
− Massa partecipante % (Ux,Uy,Uz):  (0,98;0;0) 
La deformata consiste in una traslazione lungo x con deformazione di piano che 




Figura 108: 1° modo di vibrare modello a vincoli elastici, prospettiva e vista in pianta 




2° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI A CERNIERA 
 
− Periodo proprio:    1,134 s 
− Massa partecipante % (Ux;Uy;Uz):  (0;0,9982;0) 
La deformata consiste in una traslazione lungo y con lieve deformazione di piano 
che tende ad inflettere maggiormente i pilastri della fascia centrale. 
 
 
Figura 109 : 2° modo di vibrare modello a vincoli a cerniera, prospettiva e vista in pianta 




2° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI ELASTICI 
 
− Periodo proprio:    1,191 s 
− Massa partecipante % (Ux,Uy,Uz):  (0;0,9;0) 
La deformata consiste in una traslazione lungo y con deformazione di piano che 
inflette maggiormente i pilastri della fascia centrale. 
 
 
Figura 110: 2° modo di vibrare modello a vincoli elastici, prospettiva e vista in pianta 




3° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI A CERNIERA 
 
− Periodo proprio:    0,998 s 
− Massa partecipante % (Ux;Uy;Uz):  (1,72E-7;0;0) 
La deformata consiste in una rotazione del piano attorno all’asse z con deformazioni 
di piano trascurabili. 
 
 
Figura 111: 3° modo di vibrare modello a vincoli a cerniera, prospettiva e vista in pianta 




3° MODO PROPRIO DI VIBRARE - MODELLO A VINCOLI ELASTICI 
 
− Periodo proprio:    1,132 s 
− Massa partecipante % (Ux,Uy,Uz):  (2,1E-8;0;0) 




Figura 112: 3° modo di vibrare modello a vincoli elastici, prospettiva e vista in pianta 





L’esame dei risultati forniti dall’analisi numerica consente di apprezzare la sensibile 
riduzione dell’impegno delle connessioni, sia in senso longitudinale, sia in senso 
trasversale, quando si passi dal modello a vincoli fissi al modello a vincoli elastici, 
come evidente in Tabella 16.  
In effetti, mentre nel modello con cerniere, la massima sollecitazione nel 
collegamento supera la resistenza sperimentale, nel  modello con link elastici, la 
sollecitazione massima si riduce di circa l’80%, cosicché sono soddisfatti non solo la 
verifica di resistenza, ma anche il criterio di gerarchia delle resistenze, grazie alla 
significativa sovraresistenza.  
Le massime domande in termini di ampiezza di spostamento sono anch’esse risultate 
contenute: 11,4 mm in senso longitudinale e 1,5 mm in senso trasversale, ben al di 
sotto delle prestazioni disponibili. 
 
Modello con vincoli a cerniera  
q=2.5 V2 [KN] V3 [KN] 
Fmax 97,9 13,2 
Fmin -71,5 -13,2 
 
Modello con vincoli elastici (Kl=3,0 Kt=14,8) 
q=2.5 V2 [KN] V3 [KN] 
Fmax 17,1 11,3 
Fmin -14,9 -11,3 
 
Variazione % 
q=2.5 V2 [KN] V3 [KN] 
Fmax -82,53% -14,39% 
Fmin -79,16% -14,39% 
Tabella 16: sollecitazioni nel collegamento trave-tegolo 
 
Tale dato da solo dimostra l’inadeguatezza del modello a cerniere, poiché esso 
attribuisce al vincolo l’instaurarsi di una azione di diaframma che in realtà, vista la 
deformabilità e il comportamento reale del collegamento, risulta essere 
notevolmente inferiore. 
Il secondo importante risultato dell’analisi è che nel modello a cerniera, che 
corrisponde all’ipotesi di orizzontamento rigido, nei pilastri d’angolo, che sono quelli 
soggetti a sforzi normali ridotti, le sollecitazioni sotto sisma sono massime. A parità di 
sezione trasversale, quindi, la percentuale d’armatura si riduce passando dai pilastri 
d’angolo a quelli centrali. Al contrario, considerando le connessioni come link elastici 
l’impegno sotto sisma si riduce per i pilastri d’angolo, rimane pressoché inalterato per 
i pilastri laterali e si incrementa per i pilastri centrali, tanto che questi ultimi, ove 
dimensionati considerando valida l’ipotesi di piano rigido e/o di colelgamento a 
cerniera risultano addirittura non verificati.  
La quantità totale di armatura longitudinale nei pilastri rimane sostanzialmente 
invariata nelle due schematizzazioni, anche se diversamente ripartita: nel caso in 
esame, infatti la quantità media d’armatura passa da 51,8 cm2 a 51,7 cm2 a pilastro, 
con una percentuale d’armatura media di 1,44%. 
Di seguito sono riportate le tabelle (Tabella 17, Tabella 18, Tabella 19) delle 
sollecitazioni massime dei pilastri nelle tre combinazioni di carico considerate: Modal-
X, Modal-Y e Modal-Z ove gli effetti dell’azione sismica sono combinati con 
coefficienti 1,0 secondo la direzione  del sisma (x, y o z), e 0,3 secondo le altre due. 





MASSIME SOLLECITAZIONI ALLA BASE DEI PILASTRI 
MODELLO A CERNIERE 
 
  [kN]  [m] 
N°  Modal-X Modal-Y Modal-Z 
Pil N M2 M3 N M2 M3 N M2 M3 
1 -285 141 581 -283 468 252 -280 141 250 
2 -510 141 599 -510 468 252 -497 141 256 
3 -510 141 606 -511 468 254 -497 141 258 
4 -510 141 608 -511 469 254 -496 141 259 
5 -510 141 606 -511 469 254 -497 141 258 
6 -510 141 598 -510 468 252 -497 141 256 
7 -285 141 581 -282 468 252 -280 141 250 
8 -510 157 520 -506 522 183 -495 157 182 
9 -958 157 535 -956 521 185 -928 157 186 
10 -958 157 542 -958 521 186 -928 156 188 
11 -957 156 544 -958 521 187 -926 156 189 
12 -958 157 542 -958 521 186 -928 156 188 
13 -958 157 535 -956 521 185 -928 157 186 
14 -509 157 520 -506 521 182 -494 157 182 
15 -510 157 520 -506 522 183 -495 157 182 
16 -958 157 535 -956 521 185 -928 157 186 
17 -958 157 542 -958 521 186 -928 156 188 
18 -957 156 544 -958 521 187 -926 156 189 
19 -958 157 542 -958 521 186 -928 156 188 
20 -958 157 535 -956 521 185 -928 157 186 
21 -509 157 520 -506 521 182 -494 157 182 
22 -285 141 581 -283 468 252 -280 141 250 
23 -510 141 599 -510 468 252 -497 141 256 
24 -510 141 606 -511 468 254 -497 141 258 
25 -510 141 608 -511 469 254 -496 141 259 
26 -510 141 606 -511 469 254 -497 141 258 
27 -510 141 598 -510 468 252 -497 141 256 
28 -285 141 581 -282 468 252 -280 141 250 
 
  - PILASTRI D'ANGOLO 
 
  - PILASTRI LATERALI 
 
  - PILASTRI INTERNI 
 
Tabella 17: massime sollecitazioni alla base dei pilastri – modello a cerniere 





MASSIME SOLLECITAZIONI ALLA BASE DEI PILASTRI 
MODELLO A LINK ELASTICI 
 
  [kN]  [m] 
N°  Modal-X Modal-Y Modal-Z 
Pil N M2 M3 N M2 M3 N M2 M3 
1 -290 94 391 -289 314 189 -291 94 182 
2 -515 94 571 -516 314 254 -517 94 254 
3 -516 94 611 -517 314 263 -517 94 263 
4 -516 94 631 -517 314 268 -517 94 269 
5 -516 94 611 -517 314 263 -517 94 263 
6 -515 94 571 -516 314 254 -517 94 254 
7 -290 94 391 -288 314 188 -291 94 182 
8 -516 188 394 -512 625 145 -516 188 141 
9 -971 188 551 -970 625 194 -971 188 193 
10 -971 188 601 -971 625 206 -971 188 206 
11 -971 188 622 -971 625 213 -971 188 213 
12 -971 188 601 -971 625 206 -971 188 206 
13 -971 188 551 -970 625 194 -971 188 193 
14 -515 188 394 -511 625 145 -515 188 141 
15 -516 188 394 -512 625 145 -516 188 141 
16 -971 188 551 -970 625 194 -971 188 193 
17 -971 188 601 -971 625 206 -971 188 206 
18 -971 188 622 -971 625 213 -971 188 213 
19 -971 188 601 -971 625 206 -971 188 206 
20 -971 188 551 -970 625 194 -971 188 193 
21 -515 188 394 -511 625 145 -515 188 141 
22 -290 94 391 -289 314 189 -291 94 182 
23 -515 94 571 -516 314 254 -517 94 254 
24 -516 94 611 -517 314 263 -517 94 263 
25 -516 94 631 -517 314 268 -517 94 269 
26 -516 94 611 -517 314 263 -517 94 263 
27 -515 94 571 -516 314 254 -517 94 254 
28 -290 94 391 -288 314 188 -291 94 182 
 
  - PILASTRI D'ANGOLO 
 
  - PILASTRI LATERALI 
 
  - PILASTRI INTERNI 
 
Tabella 18: massime sollecitazioni alla base dei pilastri – modello a link elastici 





MASSIME SOLLECITAZIONI ALLA BASE DEI PILASTRI 
INCREMENTO % 
 
  [kN]  [m] 
N°  Modal-X Modal-Y Modal-Z 
Pil N M2 M3 N M2 M3 N M2 M3 
1 2% -33% -33% 2% -33% -25% 4% -33% -27% 
2 1% -33% -5% 1% -33% 1% 4% -33% -1% 
3 1% -33% 1% 1% -33% 4% 4% -33% 2% 
4 1% -33% 4% 1% -33% 6% 4% -33% 4% 
5 1% -33% 1% 1% -33% 4% 4% -33% 2% 
6 1% -33% -5% 1% -33% 1% 4% -33% -1% 
7 2% -33% -33% 2% -33% -25% 4% -33% -27% 
8 1% 20% -24% 1% 20% -21% 4% 20% -23% 
9 1% 20% 3% 1% 20% 5% 5% 20% 4% 
10 1% 20% 11% 1% 20% 11% 5% 20% 10% 
11 1% 20% 14% 1% 20% 14% 5% 20% 13% 
12 1% 20% 11% 1% 20% 11% 5% 20% 10% 
13 1% 20% 3% 1% 20% 5% 5% 20% 4% 
14 1% 20% -24% 1% 20% -21% 4% 20% -23% 
15 1% 20% -24% 1% 20% -21% 4% 20% -23% 
16 1% 20% 3% 1% 20% 5% 5% 20% 4% 
17 1% 20% 11% 1% 20% 11% 5% 20% 10% 
18 1% 20% 14% 1% 20% 14% 5% 20% 13% 
19 1% 20% 11% 1% 20% 11% 5% 20% 10% 
20 1% 20% 3% 1% 20% 5% 5% 20% 4% 
21 1% 20% -24% 1% 20% -21% 4% 20% -23% 
22 2% -33% -33% 2% -33% -25% 4% -33% -27% 
23 1% -33% -5% 1% -33% 1% 4% -33% -1% 
24 1% -33% 1% 1% -33% 4% 4% -33% 2% 
25 1% -33% 4% 1% -33% 6% 4% -33% 4% 
26 1% -33% 1% 1% -33% 4% 4% -33% 2% 
27 1% -33% -5% 1% -33% 1% 4% -33% -1% 
28 2% -33% -33% 2% -33% -25% 4% -33% -27% 
 
  - PILASTRI D'ANGOLO 
 
  - PILASTRI LATERALI 
 
  - PILASTRI INTERNI 
 
Tabella 19: massime sollecitazioni alla base dei pilastri – incremento % 





Occorre precisare che nei pilastri il momento flettente M3 corrisponde a My e M2 a 
Mx. I valori riportati nelle tabelle sono quelli condizionanti le verifiche a pressoflessione, 
quindi gli sforzi normali sono i minimi e i momenti sono i massimi (in valore assoluto) 
che si verificano in ogni combinazione. Il valore percentuale indica l’aumento, se 
con segno positivo, o la diminuzione, se con segno negativo, delle sollecitazioni nel 
modello con connessioni elastiche. 
Per visualizzare in maniera più immediata le sollecitazioni riportate nelle precedenti 
tabelle, e quindi evidenziare come si modifica la risposta strutturale al variare del 
modello adottato per i collegamenti in esame, i momenti massimi M3 e M2 ottenuti 
nelle due ipotesi sono stati riportati nei diagrammi di Figura 113 e Figura 114, dai quali 
emerge la forte azione di diaframma presente nel modello con cerniere.  
Quest’ultima comunque non risulta così completa, come nel caso ideale di 
diaframma rigido, anche se ad essa molto prossima: infatti il momento M3, indotto 
dalla combinazione sismica con azione prevalente in direzione x, nelle diverse file di 
pilastri parallele all’asse y, tende a crescere verso i pilastri centrali, palesando una 
certa contenuta deformabilità del piano. 
Altro segnale indicativo di deformabilità è l’andamento dei momenti M2 indotti dalla 
combinazione sismica con azione prevalente lungo y: anche in questo caso nelle file 
di pilastri parallele ad x il momento tende a crescere verso i pilastri centrali.  
Introducendo l’effettiva deformabilità dei collegamenti gli andamenti sopra citati 
vengono vieppiù amplificati, con abbattimento, come già detto, delle sollecitazioni 
nei pilastri esterni e aumento in quelli interni.  
Come già messo in evidenza, questa distribuzione delle sollecitazioni ha l’effetto 
benefico di spostare i momenti massimi verso le pilastrate centrali, laddove gli sforzi 
normali sono maggiori, e la verifica a pressoflessione è quindi più favorevole, 
riducendo significativamente l’impegno dei pilastri d’angolo. 
Ovviamente, l’aumentato impegno dei pilastri centrali nel modello a link elastici va 
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Figura 114: confronto del momento M2 nei due modelli in ogni pilastro 
 
 
Di seguito si riportano i dati relativi alla geometria delle sezioni e i domini di resistenza 








GEOMETRIA DELLE SEZIONI 
TIPO SEZ. [cm] ARMATURA As [cmq] ρs [%] 
       
PA 60x60 12φ22 + 4φ20 58,2 1,69 
PL 60x60 12φ22 + 4φ20 58,2 1,69 
PI 60x60 4φ22 + 8φ20 40,3 1,12 
       
ARMATURA MEDIA 51,8 1,44 
 
 
PA Pilastro d'angolo 
PL Pilastro laterale 
PI Pilastro interno 
Tabella 20: geometria delle sezioni 
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Figura 115: verifica di resistenza a pressoflessione deviata pilastri d’angolo 
P L - D o m i n i o  d i  r e s i s t e n z a
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Figura 116: verifiche di resistenza a pressoflessione deviata pilastri laterali  
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Figura 117: verifiche di resistenza a pressoflessione deviata pilastri interni 
Per la verifica di resistenza a pressoflessione deviata delle sezioni alla base dei pilastri 
si sono costruiti i relativi domini di resistenza, e si sono confrontati con le sollecitazioni 
derivanti da entrambi i modelli; dal modello a cerniere con il quale sono state 
progettate e dal modello a link elastici. Dalla Figura 115, riguardante la verifica dei 
pilastri d’angolo, si può dedurre come essi risultino notevolmente sovradimensionati, 
risulta infatti notevole la differenza del dominio di resistenza della sezione effettiva, 
dedotta dal modello con cerniere, in blu, dal dominio di resistenza della sezione 
necessaria l soddisfacimento della verifica, in marrone. Dalla Figura 117, relativa ai 
pilastri laterali e interni, si deduce invece che nel modello a link elastici i primi risultano 
correttamente dimensionati, essendo il dominio della sezione necessaria 
sostanzialmente coincidente con quello della sezione effettiva mentre i secondi sono 
sottodimensionati. 
 Di seguito si riportano i dati relativi alle sezioni necessarie al soddisfacimento delle 
precedenti verifiche. 
 
GEOMETRIA DELLE SEZIONI NECESSARIE 
TIPO SEZ. [cm] ARMATURA As [cmq] ρs [%] 
PA 60x60 8φ24 36,2 1,01 
PL 60x60 12φ22 + 4φ20 58,2 1,69 
PI 60x60 8φ24 + 4φ2 48,8 1,5 
ARMATURA MEDIA 51,7 1,44 
Tabella 21: geometria delle sezioni necessarie 
PA Pilastro d'angolo 
PL Pilastro laterale 
PI Pilastro interno 
 




In conclusione, si può affermare che la progettazione effettuata con il modello a 
cerniere è inadeguata per questo tipo di struttura, poiché attribuisce al piano di 
copertura una rigidezza eccessiva, con conseguenti errori di valutazione delle 
sollecitazioni alla basi dei pilastri, in alcuni casi per eccesso e in altri per difetto e ad 
una grande sovrastima degli sforzi massimi nel collegamento trave-tegolo, sovrastima 
che può essere di oltre 5 volte maggiore.  
La progettazione a link elastici invece, consentendo di considerare l’effettiva 
deformabilità del piano, porta ad una migliore approssimazione della reale 
distribuzione delle sollecitazioni alla base dei pilastri, senza aumentare, in queste 
sezioni, la quantità necessaria di armatura longitudinale totale. 
6.3 Analisi per coefficienti di struttura ridotti 
Visto l’ottimo comportamento della connessione, in termini di sovraresistenza e 
deformazioni si è voluto accertare se, adottando coefficienti di struttura più bassi, 
q<2,5 , la crisi della struttura analizzata è ancora governata dalla plasticizzazione dei 
pilastri: si è voluto, cioè, escludere che con q=2,5 la crisi della connessione sia 
“coperta” dalla crisi dei pilastri. 
Quanto sopra anche in considerazione del fatto che il valore del coefficiente di 
struttura per le strutture a pendolo inverso è questione ancora aperta e dibattuta e 
che spesso q=2,5 è considerato un limite superiore. 
A tal fine si è ripetuta l’analisi numerica precedente con spettri di progetto via via 
più impegnativi, agendo sul valore del coefficiente di struttura orizzontale, che è 
stato via via ridotto, con passi di ampiezza 0,5, fino al valore 1.  
Si è considerata ancora la struttura con link elastici. 
Per ogni spettro di progetto considerato, sono state ricalcolate le rigidezze 
equivalenti nelle due direzioni principali, come illustrato nella Figura 118. 
 
R i g i d e z z e  d e l  c o l l e g a m e n t o
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Figura 118: variazione delle rigidezze del collegamento in funzione di q 




Di seguito si riportano le sollecitazioni e le deformazioni nei collegamenti ottenuti al 
variare di q (Tabella 22 ). 
 
Sollecitazioni e deformazioni massime vincoli elastici 
 Flmax [KN] Ftmax [KN] ∆Slmax [mm] ∆Stmax [mm] 
q=2.5 17,1 11,3 11,4 1,5 
q=2 20,5 14,0 14,6 1,9 
q=1.5 25,9 18,6 20,7 2,6 
q=1 33,6 27,7 42,0 4,1 
 
Variazione % 
 Flmax [KN] Ftmax [KN] ∆Slmax [mm] ∆Stmax [mm] 
q=2,5     
q=2 20% 24% 28% 27% 
q=2,5     
q=1.5 51% 65% 82% 73% 
q=2,5     
q=1 96% 145% 268% 173% 
 
Tabella 22: Sollecitazioni nel collegamento trave-tegolo e variazione % 
Si evidenzia il fatto che il collegamento trave colonna risulta verificato anche per 
azioni sismiche derivanti dallo spettro di risposta non dissipativo (q=1). 
Le sollecitazioni massime: 33,6 KN in direzione longitudinale e 4,1 KN in direzione 
trasversale sono molto al di sotto della resistenza massima sperimentale, così come gli 
spostamenti risultano inferiori al relativo limite massimo operativo di 50 mm (Figura 
119, Figura 120). 
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Figura 119: variazione forze massime al collegamento in funzione di q 
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Figura 120:: ampiezze massime di deformazione del collegamento in funzione di q 
Di seguito si riporta la geometria delle sezioni nei pilastri necessaria a verificare la 
struttura agli stati limite ultimi di salvaguardia della vita (Tabella 23) in funzione della 
variazione di q. 
 
GEOMETRIA DELLE SEZIONI NECESSARIE q=2 
TIPO SEZ. [cm] ARMATURA As [cmq] ρs [%] 
       
PA 60x60 12φ22 45,6 1,01 
PL 60x60 16φ24 72,4 1,69 
PI 60x60 4φ24 + 12φ22 63,7 1,35 
       
ARMATURA MEDIA 65,5 1,82 
 
GEOMETRIA DELLE SEZIONI NECESSARIE q=1.5 
TIPO SEZ. [cm] ARMATURA As [cmq] ρs [%] 
       
PA 60x60 8φ26+ 4φ22 57,8 1,61 
PL 60x60 16φ26 + 4φ24 103,0 2,86 
PI 60x60 8φ26 + 12φ24 96,8 2,69 
       
ARMATURA MEDIA 94,3 2,62 
 




GEOMETRIA DELLE SEZIONI NECESSARIE q=1 
TIPO SEZ. [cm] ARMATURA As [cmq] ρs [%] 
       
PA 60x60 16φ26 84,9 2,36 
PL 60x60 28φ26 + 4φ24 166,8 4.636 
PI 60x60 28φ26 + 4φ24 166,8 4.63 
       
ARMATURA MEDIA 155,1 4,31 
 
PA Pilastro d'angolo 
PL Pilastro laterale 
PI Pilastro interno 
 
Tabella 23: geometria delle sezioni necessarie  
 
Le armature necessarie per verificare in fase elastica (q=1,0) la struttura in esame, 
peraltro, risultano del 4,6% e quindi al di fuori dei limiti normativi, che impongono, per i 
pilastri, una percentuale d’armatura longitudinale compresa tra l’1% e il 4% (Figura 
121, Figura 122). 
Va ovviamente precisato però che il calcolo di queste sezioni e puramente teorico, e 
volto a comprendere il comportamento degli altri elementi resistenti. 
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Figura 121: variazione % armatura necessaria alla base dei pilastri in funzione di q 
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Figura 122 variazione % armatura media alla base dei pilastri in funzione di q 
Dai risultati si nota che i momenti flettenti Mx, M2, che sono quelli più condizionanti in 
termini di dimensionamento; subiscono incrementi pari al rapporto tra i relativi 
coefficienti di struttura. Tale situazione è verificabile dalla Figura 123 in cui è evidente 
che i valori dei momenti massimi M3 e M2nei diversi pilastri sono molto variabili, a 
differenza di quanto accadeva per q=2.5, laddove era praticamente inesistente.  
Al ridursi di q, inoltre, si rileva che nella combinazione Modal-X i momenti nei pilastri 
della fila centrale tendono a concentrarsi sui pilastri centrali, a differenza di quanto si 
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Figura 123: massimi momenti M3 ed M2 per le due combinazioni di carico con q=1 




7 CONCLUSIONI  
Lo studio svolto nella presente tesi è inserito nell'ambito di una ricerca sul 
comportamento in fase sismica delle strutture prefabbricate con giunzioni a secco. 
In tali strutture, il comportamento  delle connessioni  fra i diversi elementi strutturali 
influenza significativamente il comportamento sotto sisma, ma gli studi disponibili 
sull'argomento non sono sufficientemente accurati e documentati. 
E' stata quindi intrapresa una vasta campagna di ricerche riguardanti le diverse 
tipologie di connessioni che trovano impiego nelle strutture prefabbricate, 
comprendente prove sperimentali su campioni di giunzioni e simulazioni numeriche 
della risposta sismica di intere strutture, in cui  il comportamento delle giunzioni  è 
modellato in modo da riprodurre i risultati sperimentali. 
La tipologia di giunzioni utilizzata nelle prove è costituita da dispositivi metallici, una 
slitta zigrinata ancorata nella trave di cortina ed un tubo metallico passante 
attraverso la gamba del tegolo, e da angolari in acciaio, sagomati ad L e 
opportunamente rinforzati, vincolati ai dispositivi ancorati nel calcestruzzo mediante 
inserti metallici e relativa bulloneria. 
Il presente lavoro riguarda specificamente le connessioni tra gli elementi di 
copertura e le travi di supporto ed è consistito in una ricerca sperimentale, volta ad 
ottimizzare la connessione e ad individuarne il comportamento ciclico. I parametri 
che governano il comportamento della connessione, che è tipicamente non 
lineare, sono stati poi opportunamente adattati al fine di consentirne l’impiego 
nell’ambito di analisi dinamiche modali con spettro di risposta, facendo ricorso ad 
un procedimento iterativo semplificato. Un esempio applicativo semplice, ma 
rappresentativo del campo d’impiego tipico delle connessioni analizzato, ha infine 
consentito di evidenziare le positive conseguenze progettuali derivanti 
dall’affinamento delle conoscenze conseguito grazie ai risultati della ricerca. 
Nella prima fase di prove, si è focalizzata l’attenzione sul solo dispositivo metallico di 
connessione, che è stato isolato dalle membrature in c.a.p. e vincolato a elementi in 
acciaio, in modo tale che le prove ponessero in evidenza le sole caratteristiche di 
resistenza ed i meccanismi resistenti propri del connettore. 
Tenendo conto degli esiti delle prove via via effettuate, il dispositivo di collegamento 
è stato via via modificato, agendo sui dettagli tipici del collegamento stesso, con 
l'intento di migliorarne e ottimizzarne il comportamento, pur senza stravolgerne la 
configurazione.  
Le prove, di tipo monotono e ciclico, sono state effettuate in controllo di 
spostamento secondo due diversi schemi di carico, in modo da simulare i possibili 
stati di sollecitazione nelle strutture reali in fase sismica: 
− prove "longitudinali", in cui le azioni di prova simulano le azioni nelle strutture 
reali spiranti nella direzione dell’asse del tegolo di copertura; 
− prove "trasversali", in cui le azioni di prova simulano le azioni nelle strutture reali 
spiranti nella direzione della trave di banchina. 
Tutte le prove cicliche sono state spinte fino a valori dello spostamento superiori a 
quelli limite operativi, pari a 40-50 mm, ovvero alla larghezza della base di appoggio 
dei tegoli sulle travi; con la storia di spostamento adottata tali valori di spostamento 
si raggiungono al 15° ciclo. 
Sono state condotte prove su cinque serie di campioni, di cui la prima era costituita 
dalle connessioni nella versione originaria, le altre avevano subito delle modifiche:  
− Tipo A: il dispositivo di collegamento è stato montato nella configurazione 
originaria; 
− Tipo B-I: le barre filettate M16 “di serie” di classe 4.6 sono state sostituite con 
bulloni M16-8.8, serrati con la stessa coppia di serraggio delle barre filettate; 




− Tipo B-II: sono stati mantenuti i bulloni M16-8.8, ma sono stati bloccati con 
dado e controdado; 
− Tipo C-I: in questa configurazione, che per il resto è analoga ai campioni tipo 
B, sono stati modificati gli angolari rinforzando le saldature delle piastre di 
irrigidimento laterali al piatto zigrinato inferiore; 
− Tipo C-II: presenta un ulteriore miglioramento rispetto al campione tipo CI: in 
esso, infatti, il serraggio dei bulloni è stato controllato con chiave 
dinamometrica, adottando la coppia di serraggio prevista per bulloni M16 di 
classe 8.8. 
I risultati delle prove hanno messo in evidenza un graduale miglioramento del 
comportamento delle giunzioni via via modificate: in particolare, l’energia dissipata 
nella prova completa del collegamento modificato tipo C, risulta tripla di quella 
relativa al collegamento tipo A, commercialmente utilizzato, mentre i valori di 
energia dissipata al 15° ciclo nel campione tipo C più che doppi di quelli ottenuti col 
campione tipo A. 
Nella seconda fase delle prove, si sono utilizzati campioni in cui erano riprodotte, 
nella configurazione tipica, porzioni significative degli elementi in c.a.p. collegati dai 
dispositivi in studio. Anche in questo caso sono state condotte prove utilizzando i 
dispositivi metallici di connessione nella loro configurazione base e nelle 
configurazioni modificate, in analogia alla prima fase delle prove. 
I risultati delle prove mostrano che le modifiche apportate ai dispositivi hanno 
prodotto un sensibile miglioramento delle prestazioni del dispositivo, sia in termini di 
resistenza che di capacità dissipativa; inoltre l’energia dissipata attinge ai valori 
massimi in corrispondenza dei cicli di spostamento di ampiezza prossima al valore 
limite operativo previsto in opera in fase di sisma: circa 40 – 50 mm.  
Si nota inoltre che le modifiche proposte non alterano in maniera significativa né la 
geometria né le dimensioni dei singoli dettagli, ed i relativi incrementi di costo 
risultano molto contenuti. 
Come detto, i risultati ottenuti relativi al comportamento ciclico delle connessioni 
sono stati elaborati in modo da ottenere un modello semplificato di comportamento 
della connessione che tenga conto del degrado ciclico evidenziato nella 
sperimentazione. In tale modello, ogni ciclo è rappresentato da un ciclo bilineare, 
equivalente a quello sperimentale in termini di E, energia dissipata, delta di forza, 
differenza tra forza massima e minima, ∆F, delta di spostamento, differenza tra 
spostamento massimo e minimo, ∆S; la pendenza del primo tratto del ciclo 
linearizzato fornisce la rigidezza equivalente del dispositivo relativa allo spostamento 
massimo raggiunto in quel determinato ciclo. 
Le coppie di valori così determinate possono essere interpolate per individuare una 
sorta di curva vergine ciclica del materiale, che consenta di valutare rigidezza 
equivalente come rigidezza secante relativa allo spostamento massimo raggiunto 
nel ciclo. 
Ai fini dell'analisi di strutture complete, ogni connessione fra tegolo e trave può 
essere quindi modellata con due vincoli a rigidezza variabile: uno agente nella 
direzione dell’asse del tegolo, con rigidezza equivalente longitudinale, l’altro in 
direzione dell’asse della trave, con rigidezza equivalente trasversale.  
L’analisi sismica di una struttura che comprenda vincoli di tal genere può essere 
condotta in campo dinamico lineare, con un procedimento iterativo, secondo i 
seguenti passi: 
− si implementa un modello della struttura a comportamento lineare costituito 
da pilastri, travi ed elementi di copertura (tegoli); i giunti fra tegoli e travi di 
banchina sono modellati con i due vincoli elastici sopracitati, ciascuno 
avente la appropriata rigidezza secante equivalente; i valori di primo 
tentativo delle rigidezze possono essere assunti considerando sulla curva 




vergine ciclica una domanda di spostamento corrispondenti al 20% della 
capacità massima in spostamento registrata nelle prove; 
− viene condotta l’analisi sismica modale con spettro di progetto; 
− tale analisi fornisce i valori massimi degli spostamenti nelle connessioni nelle 
due direzioni, longitudinale e trasversale; se tali valori non corrispondono con 
sufficiente approssimazione a quelli assunti per la determinazione delle 
rigidezze equivalenti, l’analisi viene ripetuta inserendo le rigidezze 
corrispondenti agli spostamenti massimi forniti dall’analisi; 
− il procedimento viene reiterato fino ad ottenere una soddisfacente 
coincidenza fra gli spostamenti ottenuti e quelli ipotizzati. 
Il procedimento sopra descritto è stato utilizzato per l'analisi di un edificio campione 
situato in una zona a sismicità medio-alta. Nell'analisi si è utilizzato un fattore di 
struttura q pari a 2,5, appropriato per strutture a pendolo inverso. 
L’edificio, che ha pianta quadrata di 60 x 60 m, ha la struttura composta da quattro 
telai longitudinali disposti ad interasse 20 m, con pilastri a passo 10 m. 
In tale struttura i vincoli tegolo-trave di banchina sono stati dapprima modellati con 
cerniere fisse, come avviene nella progettazione corrente, ed in seguito con vincoli 
deformabili, secondo il modello sopra descritto.  
Le analisi eseguite hanno evidenziato che i valori delle sollecitazioni alla base dei 
pilastri nel modello con cerniere risultano inferiori del 33% per i pilastri esterni e 
superiori del 20% per quelli interni, rispetto al modello con vincoli deformabili. Tale 
distribuzione delle sollecitazioni risulta vantaggiosa, considerando il maggior 
impegno a sforzo assiale dei pilastri interni. 
Le sollecitazioni nei collegamenti trave-tegolo nel modello con cerniere fisse risultano 
molto elevate, tanto che la domanda di resistenza è superiore alla resistenza 
determinata sperimentalmente, cosicché si sarebbe portati a concludere che la 
resistenza delle connessioni è insufficiente.  
Nel modello modificato, che tiene conto delle effettive rigidezze dei vincoli, le 
sollecitazioni nel collegamento risultano circa 5 volte inferiori rispetto alle precedenti, 
dimostrando che i collegamenti sono dotati di  resistenza adeguata, tanto da 
rispettare i principi di gerarchia delle resistenze per questo genere di strutture, 
assimilabili a strutture a pendolo inverso, per le quali si richiede che la dissipazione 
avvenga alla base dei pilastri. 
In definitiva, l'analisi effettuata ha dimostrato un comportamento globale della 
struttura positivo, soprattutto dal punto di vista della gerarchia delle resistenze e 
quindi tale da giustificare l'adozione di un coefficiente di struttura pari a 2,5. 
Tuttavia, considerato che l’effettivo valore del coefficiente di struttura da attribuire 
alle strutture a pendolo inverso è questione ancora aperta e dibattuta e spesso 
q=2,5 è considerato un limite superiore, l'analisi è stata ampliata in modo da 
escludere che le giunzioni siano protette dalla crisi dei pilastri, a causa dell’elevato 
valore adottato per q. A tal fine si è voluto accertare che, anche adottando 
coefficienti di struttura ridotti, la crisi della struttura analizzata è governata dalla 
plasticizzazione dei pilastri e non dalla crisi delle connessioni tegolo-trave. 
A tale scopo, in modo analogo a quanto sopra descritto, si è condotta l'analisi della 
medesima struttura, adottando spettri di progetto corrispondenti a fattori di struttura 
pari a 2,0, 1,5 ed 1,0. I risultati di queste analisi hanno mostrato che, per fattori di 
struttura decrescenti, le sollecitazioni nei collegamenti aumentano in misura 
proporzionale nella direzione trasversale ed in misura men che proporzionale nella 
direzione longitudinale; ciò è in accordo con la minor rigidezza dei giunti nella 
direzione longitudinale.  
Si evidenzia comunque che, anche per lo spettro elastico, sia la domanda di 
sollecitazione, sia la domanda di deformazione nei collegamenti  raggiungono valori 
compatibili con i massimi valori raggiunti nella sperimentazione, ciò che conferma 




che i collegamenti rimarrebbero efficienti anche nel caso di comportamento 
perfettamente elastico del resto della struttura. 
Il presente lavoro dimostra quindi che è possibile eseguire l’analisi strutturale 
considerando per le connessioni modelli più realistici e raffinati, ancorché 
estremamente semplici, derivanti dai risultati sperimentali. 
Si ritiene anche che i risultati ottenuti, che consentono di ottimizzare il 
comportamento delle connessioni esaminate con modeste modifiche della 
soluzione “commerciale” possano avere significative ricadute anche nel campo del 
miglioramento e dell’adeguamento sismico delle strutture esistenti. 
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